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“It’s the job of a structural engineer 
to make sure everything he creates 
is designed to withstand  
the weight upon it” 
 
“È compito di un ingegnere edile 
assicurarsi che tutto ciò che crea 
sia progettato per sostenere 
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Nella presente relazione verranno descritti la metodologia ed i principali 
calcoli svolti per la valutazione della vulnerabilità sismica della Ca’ 
Grande dei Malvezzi, edificio facente parte del Complesso di Palazzo 
Poggi ed ubicato in Via Largo Trombetti 4. 
In particolare: 
 
• Nella prima parte della presente relazione verranno descritte le 
modalità con cui sono state condotte le verifiche di vulnerabilità 
sismica sulla struttura muraria dell’edificio in esame. 
















1.1 Le caratteristiche geometriche e meccaniche delle membrature 
strutturali 
 
La valutazione della sicurezza della struttura in esame nei confronti delle 
azioni sismiche è stata condotta sulla base delle prescrizioni fornite dal 
D.M. 14/01/2008, dalla Circolare Ministeriale di applicazione del D.M. 
 
Figura 1.1 La Ca’ Grande dei Malvezzi 
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14/01/2008 n. 617 del 02/02/2009 e dalla OPCM 3274 in merito al caso 
di edifici esistenti in muratura. 
La valutazione della sicurezza per gli edifici esistenti comporta 
considerazioni necessariamente differenziate rispetto a quanto previsto 
per edifici di nuova progettazione. Per questo è necessario lo sviluppo di 
un’apposita campagna conoscitiva in relazione alle caratteristiche 
geometriche e meccaniche della costruzione e l’utilizzo di adeguati 
fattori di confidenza nelle verifiche di sicurezza e nei metodi di analisi 
dipendenti dalla completezza e dall’affidabilità delle informazioni 
disponibili. 
Nel caso in esame, la mancanza di dati recenti acquisiti in situ ed il 
limitato numero di dati acquisiti, specialmente in merito alle 
caratteristiche geometriche e meccaniche degli elementi strutturali, 
concorrono a definire un livello di conoscenza dell’opera classificato 
come LC1 (Conoscenza Limitata). Nello specifico: 
 
• La geometria delle pareti portanti e le tipologie di volte 
risultavano noti in base al rilievo architettonico messo a 
disposizione dall’AUTC (Area dell’Ufficio Tecnico 
dell’Università di Bologna) e al rilievo strutturale effettuato in situ 
al fine di verificarne l’attendibilità. 
• Le caratteristiche meccaniche dei materiali che caratterizzano le 
membrature portanti sono state dedotte dalla normativa, in quanto 
non ancora in possesso di prove meccaniche sul fabbricato. Per 
quanto attiene la definizione delle resistenze dei materiali 
(resistenze di progetto) si è fatto riferimento, a seconda dei casi e 
delle informazioni disponibili, ai valori indicati dalle normative 
vigenti per materiali aventi caratteristiche analoghe a quelli 
riscontrati in situ. 
Nel dettaglio, le resistenze di progetto sono state valutate 
considerando i valori medi delle proprietà dei materiali strutturali, 
ottenuti dalle NTC 2008, opportunamente divisi per il fattore di 
confidenza (determinato in relazione al livello di conoscenza 
raggiunto) e per il coefficiente di sicurezza relativo al materiale. 
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Ad esempio nella valutazione della resistenza a compressione 
delle membrature in muratura è stato adottato un fattore di 
confidenza pari a 1,35 (corrispondente al livello di conoscenza 
LC1) ed un coefficiente di sicurezza sul materiale muratura pari a 
γm = 3. 
 
1.2 Le azioni sismiche e la valutazione della sicurezza 
 
La valutazione della sicurezza nei confronti delle azioni sismiche e le 
relative verifiche sono state condotte con specifico riferimento alle 
azioni sismiche di progetto previste dalle vigenti normative, ma 
adottando uno spettro di risposta elastico scalato ad un’accelerazione di 
plateau pari a 0,1 g. Tale scelta è motivata dal fatto che, in questo modo, 
è possibile identificare i valori di accelerazione al suolo che vanno ad 
attivare i diversi meccanismi di danneggiamento/collasso che possono 
innescarsi nella costruzione esaminata. 
Si fa qui presente come il DPCM 12/10/2007 (“Direttiva del Presidente 
del Consiglio dei Ministri per la valutazione e la riduzione del rischio 
sismico del patrimonio culturale con riferimento alle norme tecniche per 
le costruzioni”) preveda esplicitamente che nella valutazione del rischio 
sismico di un edificio appartenente al patrimonio culturale venga 
sviluppato uno specifico percorso conoscitivo, comprendente un 
confronto fra l’accelerazione di collasso e quella attesa al suolo. Inoltre 
“il confronto tra l’accelerazione di collasso e quella attesa al suolo non 
ha un valore cogente ma deve contribuire ad esprimere un giudizio sul 
livello di rischio del manufatto”, in un’ottica di valutazione del possibile 
comportamento sismico e di individuazione delle eventuali criticità 
piuttosto che di mera valutazione di congruenza fra capacità della 
costruzione con la domanda indotta dalle azioni sismiche di progetto. 
 
1.3 Lo stato limite considerato 
 
Le valutazioni della sicurezza di cui sopra sono state condotte con 
riferimento allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV), 
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corrispondente a danni importanti negli elementi strutturali. In accordo a 
quanto previsto dalle normative vigenti viene infatti assunto che il 
soddisfacimento della verifica alla SLV implichi anche la sicurezza nei 
































2. NORMATIVA TECNICA DI RIFERIMENTO 
 
Le analisi sono state effettuate in conformità alle seguenti normative e 
documenti tecnici: 
 
• OPCM 3274/2003, “Primi elementi in materia di criteri generali 
per la classificazione sismica del territorio nazionale e di 
normative tecniche per le costruzioni in zona sismica”. 
• DPCM 12/10/2007, “Direttiva del Presidente del Consiglio dei 
Ministri per la valutazione e la riduzione del rischio sismico del 
patrimonio culturale con riferimento alle norme tecniche per le 
costruzioni”. 
• D.M. 14/01/2008, “Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
• Circolare Ministeriale 02/02/2009 n. 617, “Istruzioni per 
l’applicazione delle Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni di 
cui al D.M. 14/01/2008”. 
• Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri del 9 febbraio 
2011 sulla valutazione e riduzione del rischio sismico del 
patrimonio culturale con riferimento alle costruzioni di cui al 
D.M. del 14/01/2008. 
• Legge Regionale Emilia Romagna del 30 ottobre 2008 n. 19 e 
















































3. LA CONOSCENZA DELL’EDIFICIO 
 
La conoscenza della costruzione costituisce evidentemente un 
presupposto fondamentale ai fini di un’attendibile valutazione della 
sicurezza sismica “attuale” del complesso. Nel dettaglio, la conoscenza 
dell’edificio consiste: (I) nell’analisi del processo di realizzazione, degli 
eventuali cambi di destinazione d’uso dell’intera struttura o di alcune sue 
parti, e delle successive modificazioni subite nel tempo dall’edificio; (II) 
nell’individuazione delle tipologie di orizzontamenti e della loro 
corrispondente orditura; (III) nella determinazione degli elementi 
costituenti l’organismo resistente e della corrispondente geometria. 
I passi fondamentali che hanno guidato il percorso della conoscenza 
dell’edificio in esame possono essere ricondotti alle seguenti attività: 
 
• Analisi storico – critica: per una corretta individuazione del 
sistema strutturale esistente e del suo stato di sollecitazione è stato 
necessario ricostruire il processo di realizzazione e le successive 
modifiche subite nel tempo dall’edificio, nonché gli eventi che lo 
hanno interessato. 
• Analisi della documentazione disponibile. 
• Rilievo: per individuare l’organismo resistente della costruzione, 
tenendo presenti anche qualità e stato di conservazione dei 
materiali e degli elementi costitutivi, sono stati effettuati diversi 
sopralluoghi dello stabile, avendo come punto di riferimento 
l’accurato rilievo dell’immobile fornito dall’AUTC. L’obiettivo è 
stato quello di individuare non solo gli elementi costituenti 
l’organismo resistente e la loro geometria, ma anche eventuali 
dissesti, in atto o stabilizzati, ponendo particolare attenzione 
all’individuazione dei quadri fessurativi e degli eventuali 
meccanismi di danno. In particolare, il sopralluogo è stato basato 
su un insieme di procedure mirate alla conoscenza della geometria 
esterna delle strutture e dei dettagli costruttivi. Questi ultimi 
possono essere occultati alla vista e possono richiedere rilievi a 
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campione e valutazioni estensive per analogia. Il sopralluogo è 
stato svolto in maniera quanto più completa e dettagliata possibile, 
con l’obiettivo di definire il modello strutturale necessario alla 
valutazione della sicurezza per le azioni prese in esame. La 
rappresentazione dei risultati del rilievo è stata effettuata 
attraverso piante strutturali. 
• Caratterizzazione meccanica dei materiali: in assenza della 
documentazione relativa alle caratteristiche dei materiali e del loro 
eventuale degrado e non essendo state eseguite indagini 
sperimentali in situ, i valori delle resistenze meccaniche dei 
materiali sono state ipotizzate e opportunamente ridotte 
considerando i fattori di confidenza e di sicurezza in accordo con 
quanto prescritto dalle NTC del 2008.  
 
3.1 Descrizione dell’opera 
 
Le verifiche sismiche descritte nella presente relazione hanno per 
oggetto la Ca’ Grande dei Malvezzi, edificio posto in Via Largo 
Trombetti 4, sede del rettorato dell’Alma Mater Studiorum (Università di 
Bologna) e di diversi uffici ad esso correlati. Il fabbricato si inserisce nel 
Complesso di Palazzo Poggi che comprende, tra le altre cose, importanti 
collezioni museali e la Biblioteca Universitaria. Data la grande 
estensione del Complesso, che rende molto complicata un’analisi 
unitaria dello stesso, si è scelto di suddividerlo in sei parti diverse, sulle 
quali sono state eseguite le rispettive verifiche di vulnerabilità sismica. 
Le porzioni in cui è stato diviso l’impianto costruttivo si configurano 
nella maggior parte dei casi come unità autonome, ossia il loro impianto 
strutturale risulta indipendente da quello delle parti attigue; questo fatto è 
reso possibile per la presenza di giunti strutturali, realizzati in epoca 
recente. Le sei parti in cui è stato suddiviso il complesso di Palazzo 
Poggi risultano essere: 
 
• Il Dipartimento di Scienze giuridiche “A. Cicu”; 
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• La Torre Libraria del Dipartimento di Scienze giuridiche “A. 
Cicu”; 
• Il nucleo cinquecentesco di Palazzo Poggi, comprendente la 
specola; 
• La Biblioteca Universitaria di Bologna (BUB); 
• L’Ex Aula Magna; 
• La Ca’ Grande dei Malvezzi. 
 


















La Ca’ Grande dei Malvezzi risulta collegata nella parte Nord 
Occidentale con la Torre Libraria del Dipartimento di Scienza giuridiche 
“A. Cicu” e con il nucleo cinquecentesco di Palazzo Poggi, mentre sul 
lato settentrionale del fabbricato è presente un passaggio che conduce 
all’Ex Aula Magna. Nei primi due casi, l’edificio è stato reso 
strutturalmente indipendente dalle parti adiacenti grazie alla 
realizzazione, sul finire del XX secolo, di giunti sismici che garantiscono 
 
 
Figura 3.1 La suddivisione del Complesso di Palazzo Poggi. 
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una buona autonomia di comportamento delle varie porzioni, nel caso di 
evento tellurico. 
Per quanto riguarda invece il collegamento con l’Ex Aula Magna, 
trattandosi di un passaggio di ridotte dimensioni, limitata altezza ed in 
gran parte vetrato, può essere trascurato ai fini della trattazione, senza 
che ciò comporti errori nelle analisi che verranno eseguite 
successivamente. 
La Ca’ Grande dei Malvezzi può pertanto essere studiata come edificio 




























Figura 3.2 Nella pianta sono riportati con un tratto rosso i 
giunti presenti nella struttura, mentre con una campitura 













Per quanto concerne la descrizione dell’opera, la Ca’ Grande dei 
Malvezzi si sviluppa su 9500 m2 non distribuiti in maniera omogenea. 
La parte sud – orientale del fabbricato costituisce il nucleo storico 
quattrocentesco e si articola attorno ad una corte interna di forma 
rettangolare, molto allungata. Il piano terra ed il piano primo 
comprendono gli ambienti che probabilmente hanno costituito la prima 
dimora dei Malvezzi. Superiormente è presente una sopraelevazione, 
realizzata nella seconda metà del 1900, composta da un ammezzato e dal 
piano secondo. Questo intervento ha incrementato la superficie 
calpestabile dello stabile, creando nuovi spazi da destinare ad uffici. È 
inoltre presente una torretta, con dimensioni planimetriche molto ridotte, 
di circa 20 m2, che spicca su questa parte del fabbricato.  
In questa porzione dell’edificio l’altezza dei vari piani è all’incirca di 4,5 
m, con una superficie media di piano pari a 1000 m2. 
La parte centrale del fabbricato rappresenta l’espansione cinquecentesca 
dello stesso. Sono presenti solamente due piani fuori terra e gli ambienti 
sono disposti attorno alla corte principale, denominata “Cortile del 
Pozzo”. Il piano terreno è costituito da una successione regolare di locali 
voltati, che sono rialzati di circa un metro rispetto al piano stradale ed 
hanno un’altezza media di circa 3,5 m. Il piano primo contiene sia una 
parte del Museo delle Navi, sia alcune stanze del rettorato e l’altezza 
media è di circa 8 metri. La superficie media di piano è pari a 940 m2. 
La parte nord – occidentale del fabbricato comprende gli ambienti 
realizzati dal 1700 in poi. In questa porzione di edificio si riscontrano 
ambienti realizzati nel XVIII secolo, come anche locali costruiti alla fine 
 
Figura 3.3 Passaggio di collegamento 
tra la Ca’ grande dei Malvezzi e l’Ex 
Aula Magna. 




del 1900, pertanto l’organizzazione planimetrica risulta non troppo 
ordinata. Anche in questo caso il piano terreno risulta rialzato di circa un 
metro rispetto al piano stradale, presentando un’altezza media di 3,5 m. 
La presenza di numerosi dislivelli al piano primo determina il fatto che il 
piano di calpestio non sia alla stessa altezza per i diversi ambienti. 
L’altezza media del piano primo è di circa 8 metri mentre la superficie 
media di piano è pari a 1240 m2. Nella zona della Ca’ Grande dei 
Malvezzi che confina con la Torre Libraria è presente un ulteriore piano 
ammezzato di costruzione recente. 
Dal punto di vista strutturale, l’edificio risulta quasi interamente 
realizzato in muratura portante, tranne nella sopraelevazione della parte 
sud – orientale, nella quale sono stati anche utilizzati pilastrini in acciaio 
per sostenere gli impalcati. 
La costruzione ha uno sviluppo planimetrico non troppo complesso, 
costituito da un sistema di pareti portanti perimetrali ed interne, disposte 
secondo due direzioni ortogonali, e da un sistema di orizzontamenti 
intermedi che svolgono funzioni di collegamento tra i paramenti murari 
esterni. 
Sin dai primi sopralluoghi preliminari è stato possibile constatare come 
sia la distribuzione delle masse che quella delle altezze non sia 
omogenea nell’intero edificio, ciò potrebbe quindi influenzare il 
comportamento sismico dello stabile. 
 
3.2 Analisi storico – critica 
 
La Ca’ Grande dei Malvezzi è attualmente inserita nel complesso di 
Palazzo Poggi. Può pertanto risultare utile effettuare considerazioni 
storiche su tutto l’insieme di edifici per osservare come si è giunti alla 
configurazione odierna. Nell’analisi storica verrà prima presa in 
considerazione l’evoluzione dell’antico nucleo di Palazzo Poggi e 





3.2.1 I palazzi bolognesi nel XVI secolo 
 
Sullo scorcio del secondo decennio del XVI secolo a Bologna prende 
avvio la costruzione delle grandi dimore delle famiglie, patrizie e non, di 
recente investite dal “sovrano pontefice” della dignità senatoria; 
dapprima quelle degli Albergati e dei Fantuzzi, ostentatamente “alla 
moderna” per la loro facciata senza portico, dal sapiente disegno 
bramantesco-sangalliano. Poco dopo sorsero le nuove residenze dei 
Bolognini, Malvezzi e Lambertini. 
Non sarà dunque mero topos letterario l’ammirata celebrazione della 
quantità e della bellezza dei palazzi bolognesi che numerosi visitatori 
stranieri del Cinquecento e del Seicento, da Montaigne al fiammingo Jan 
Blaeuw, ci hanno lasciato. Secondo quest’ultimo sarebbe stato proprio 
per tale caratteristica che Bologna nel 1530 fu scelta come sede per 
l’incoronazione di Carlo V: “allora davvero si conobbe la grandezza 
della città perché tutti quei cardinali, principi, duchi, cavalieri ed altri 
personaggi presero comodamente alloggio come in nessuna altra città 
d’Europa avrebbero potuto fare e tutti trovarono anche gli oggetti e i 
prodotti necessari alla vita con insolita facilità ed abbondanza. Bologna 
ebbe allora il suo trionfo che non ammette confronti in splendidezza e 
magnificenza…”. 
Di analogo, entusiastico apprezzamento sono le cronache relative alle 
sessioni del Concilio Ecumenico nel 1547 e ’48 trasferito a Bologna da 
Paolo III col pretesto di un morbo che infieriva nella provincia di Trento. 
 
3.2.2 L’antica dimora dei Poggi 
 
Fu in questo giro di anni che anche Giovanni Poggi, tesoriere della 
Camera apostolica, dal ’41 vescovo di Tropea, pensò di ingrandire, 
ammodernare e decorare il palazzo che la sua famiglia – di non antica 
nobiltà, né senatoria – possedeva dalla fine del XV secolo nella via di S. 
Donato (attuale Via Zamboni). 
Era una costruzione di non grande estensione (a tre, quattro luci di 
portico) ma verosimilmente di pregio, come rivela la sua fondazione nei 
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pressi della dimora principesca – la domus magna Bentivolorum, 
distrutta come è noto nel 1507 – ed il fatto fosse stata arricchita di 
finestre istoriate. 
È probabile che nella stessa abitazione soggiornò anche il pontefice 
attorno al 1540 e ’43, in quanto egli fu a Bologna più volte in quel giro 
di anni. E non è assurdo pensare che sia stato proprio in una di queste 
occasioni che i Poggi poterono valutare l’inadeguatezza della casa avita 
ed accarezzarono l’idea di trasformarla in un moderno, conveniente 
palazzo. 
In assenza di accurati rilievi architettonici dell’epoca, relativi allo stabile, 
e data la carenza di opportuni saggi esplorativi, non è facile oggi 
individuare con chiarezza gli antichi spazi che, facendo riferimento ad 
una pianta storica dell’edificio, possono essere individuati nell’ala 
meridionale del palazzo, sulla destra del lungo androne passante. Si 
trattava di edificio a due piani con orientamento non ortogonale al 
tracciato della strada – forse perché a sua volta rispettoso di più antichi 
allineamenti sulla direttrice di via Belmeloro – tale da condizionare 
pesantemente l’intervento cinquecentesco. Si può osservare, infatti, 
come un grosso muro al piano primo, battendo contro una delle grandi 
finestre di facciata, si riveli antecedente alla definizione della loro 
regolare distribuzione e, cadendo sulla chiave di volta dell’arcata 
sottostante, induca a postulare l’esistenza di un portico già nell’edificio 
quattrocentesco. Perfettamente in asse con la parete al piano terra – sì 
che anche la corrispondente finestra dorica sotto il portico risulta ostruita 
– è questo, evidentemente, il muro maestro di una precedente 
costruzione che, secondo una prassi a Bologna assai diffusa, si è voluto 
rispettare e conservare nel nuovo progetto. 
 
3.2.3 Il nuovo moderno palazzo 
 
Relativamente al nuovo palazzo, punto fermo è la domanda di 
concessione di suolo pubblico avanzata al Senato bolognese nel febbraio 
1549 da Alessandro Poggi, fratello del futuro cardinale e abitante nella 
casa. Nella sua circostanziata stesura, il testo del verbale dell’Assunteria 
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d’Ornato che rilasciò la licenza esplicita chiaramente il programma del 
richiedente. 
Si tratta di ampliare una casa che già si possiede e di renderla più “larga” 
e “magnificente” includendo l’area di casupole comperate allo scopo e 
che si ha intenzione di abbattere. Per allineare in facciata il nuovo al 
vecchio edificio è necessario inglobare piccole porzioni di suolo 
pubblico sia nella direzione della parete sia in quella del portico. 
In altre parole, il programma costruttivo generale sembra essersi già 
espresso nel progetto che organizza la facciata secondo un disegno 
simmetrico di due parti di cinque arcate identiche ai lati del maggior 
fornice centrale su pilastri, chiuse alle estremità da due campate minori 
trabeate; schema ripreso nel cortile, parimenti a cinque assi per lato, 
archivoltati al centro, trabeati alle estremità. 
Sebbene assunto in proprio dal solo Alessandro, quello del febbraio ’49 è 
già un progetto grandioso, al quale non è da dubitare che Giovanni Poggi 
abbia dato il suo apporto sin dal primo momento e del quale fu 
comunque responsabile unico alla morte del fratello, intervenuta di lì a 
poco. Anche il cortile, che per le peculiarità stilistiche di ben maturo e 
aggiornato manierismo sembrerebbe più tardo e di diversa paternità 
rispetto alla facciata, essendo un elemento risolutore nella definizione 
delle funzioni e dei percorsi del nuovo edificio non può non essere stato 
previsto che in questo sito e con queste proporzioni sin dal primo 
progetto: necessaria, adeguata piazza interna, “gran teatro del 
cerimoniale” e forse passeggiata archeologica della residenza di un 
committente colto e potente, di un principe della Chiesa per l’appunto. 
Certo, esso non pare compiuto alla morte del cardinale (1556) e 
bisognoso di completamenti e di restauri lo troverà l’Istituto delle 
Scienze allorché vi si installerà nel 1712; ma nella sua chiarezza 
distributiva e nel suo respiro solenne non è pensabile come aggiunta 
successiva agli interventi di Alessandro e di Giovanni Poggi, anche 
perché sono note le difficoltà degli eredi sin dal 1560. 
Se si passa ad esaminare i nuclei costitutivi il nuovo edificio si 
comprende chiaramente che non si tratta solo di una casa ingrandita, 
bensì di un diverso tipo edilizio, predisposto a differenti riti ed esigenze. 
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Si osservino dapprima gli appartamenti ai lati dell’androne di ingresso. 
Elegantemente voltati, essi affacciano con gli ambienti principali, un 
tempo tutti dotati di camini e di porte di pregio, sui cortili interni 
riservando a funzioni minori i vani di facciata, tra l’altro attrezzati con 
comodi ripostigli ricavati negli spazi di risulta in corrispondenza della 
fronte sghemba rispetto alla regolare cubatura delle stanze. 
L’appartamento di rappresentanza al piano nobile volge invece le stanze 
principali sulla via pubblica, come il grande salone delle feste al centro, 














Certo, le trasformazioni subite dal palazzo, come rendono quasi 
insospettabili gli antichi percorsi, così intralciano l’identificazione delle 
originarie funzioni dei singoli ambienti, che presentano perimetro 
regolare raccordato alla facciata obliqua variando la profondità delle 
strombature delle finestre nelle quali, come al piano inferiore, sono 
ricavati dei ripostigli. Tutti tassellati, essi furono affrescati nel fregio in 
un lasso di tempo che va dal 1550 circa al ’55, forse non molto oltre il 
’56, anno della morte del cardinale. 
Tranne il salone però che, rimasto incompiuto, ha ricevuto l’assetto 
attuale nel 1712 ad opera di Giuseppe Antonio Torri per volere 
dell’Istituto delle Scienze. Avrebbe dovuto essere, invece, l’ambiente di 
maggior ricchezza e di più complesso arredo architettonico, secondo 
 




Figura 3.6 Pianta storica del Piano Primo di Palazzo Poggi. 
 
quanto attesta il contratto del 1554 tra Giovanni Poggi e il lapicida 
veronese Francesco Gasparini, relativo ad una cospicua fornitura di 
marmi per il camino. Erano quindi previste diversi tipi di decorazioni 
delle quali non si conoscono le cause della mancata realizzazione. 
Quest’ultima sarà comunque da imputare principalmente alla morte del 
cardinale e al conseguente venir meno delle motivazioni iconografiche 
da lui coltivate, oltre che del necessario supporto finanziario. Già nel 
1560, infatti, la famiglia è costretta a vendere ai padri di S. Giacomo i 
marmi sopra ricordati, solo parzialmente messi in opera, onde ricavarne 
denaro necessario al completamento della fabbrica. 
Per quanto riguarda l’architetto che si incaricò della realizzazione di 
questo edificio, ci si può ricondurre ad Antonio Tassi, detto il Triachini, 
il quale nel 1548-’49, periodo di elaborazione del progetto e dell’avvio 
dei lavori in palazzo Poggi, era già attivo in città da oltre 15 anni e stava 
per imporsi come uno degli architetti più richiesti dai grandi committenti 
signorili.  
Queste considerazioni si fondano su quanto riportato da Pietro Lamo, 
pittore bolognese di non grande fama, il quale compilando intorno al 
1560 la prima guida di Bologna, testimoniava che il palazzo “fatto fare 
dal cardinale Poggi” era “di buona architettura di mano di Bartolomeo 
Triachino bolognese. 
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Allo stato attuale degli studi è complicato ricostruire le tappe della 
costruzione di palazzo Poggi, che vari indizi inducono a ritenere 
rallentata alla morte del cardinale. Infatti, la veduta di Bologna affrescata 
nel 1575 nella sala delle mappe in Vaticano sembra rilevare il cortile ad 
un solo piano. Quando invece l’Istituto delle Scienze comperò 
l’immobile, anche le ali settentrionale ed orientale si alzavano ormai su 
due ordini. Il braccio a nord era ridotto a rimessa e scuderia, l’elegante 
galleria orientale, aperta sul giardino solo alle estremità, appariva quale 
passeggiata architettonica e si poteva pensare fosse stata progettata per 
accogliere reperti archeologici. 
Nel settembre 1554, alla vigilia di un soggiorno in Spagna, ben 
consapevole dell’oneroso impegno che i lavori alla domus magna ancora 
richiedevano, e determinato nella volontà che fosse portata a 
compimento l’opera che aveva concepito e condotto come epitome della 
sua vita, Giovanni Poggi redigendo il secondo ed ultimo testamento 
autorizzava gli eredi ad alienare vasellame prezioso del patrimonio di 
famiglia onde ricavarne denaro da impiegare per sanare i debiti 
eventualmente ancora attivi e “pro ornatu dictae domus”. In terza istanza 
tale denaro avrebbe dovuto essere speso “in ulteriorem fabricam et 
perfectionem dicti palatii”, espressione con la quale è probabile egli 
alludesse, oltre che alla conclusione del cortile e alla sistemazione delle 
rimesse e del giardino, anche alla edificazione del corpo alle spalle dello 
scalone. 
Il suo grandioso, principesco progetto doveva essere davvero assai 
complesso e la morte, avvenuta poco dopo il rientro, nel gennaio 1556, 
non poteva non determinare un sensibile ridimensionamento. Non solo 
gli eredi scelsero soluzioni meno costose e meno impegnative per la 
facciata e per il salone ma, suddivisa in diversi appartamenti, la dimora 
dei Poggi assunse quella organizzazione di “condominio nobiliare” che, 
per forza di cose tipica della maggior parte dei palazzi bolognesi di età 
moderna, essa conserverà sino a quando, nei primi anni del Settecento, 



































Figura 3.7 Il nucleo storico di Palazzo Poggi. 
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3.2.4 Le trasformazioni settecentesche: l’Istituto delle Scienze e delle 
Arti  
 
Quando, nel 1711, l’architetto Giuseppe Antonio Torri, incaricato dal 
Reggimento della ricerca di un edificio ove dare sede al neonato Istituto 
delle Scienze e delle Arti, tra numerosi altri edifici visitò ripetutamente il 
palazzo costruito da Giovanni Poggi, è ben probabile che di quel 
peculiare “cardinalizio” impianto non riuscisse a cogliere gli elementi 
intimamente e specificamente caratterizzanti. Mai portato a perfezione, 
era stato diviso in appartamenti per i diversi membri della famiglia, 
finché col trasferimento degli ultimi eredi confluiti nelle famiglie Celesi, 
poi Banchieri, di Pistoia, era stato ceduto in affitto. Tra gli affittuari si 
ricordano la senatoria famiglia degli Azzolini e quella dei Francia, 
responsabili di qualche lieve intervento. 
Il Torri non poté non apprezzare il chiaro, razionale impianto, passibile 
di ampliamenti e di agevoli trasformazioni, la vastità e la qualità delle 
pertinenze, nonché la solidità della fabbrica che valutò ben idonea a 
sostenere il grave peso di una specola per le osservazioni astronomiche 
che era l’elemento cardine e imprescindibile del nuovo programma 
costruttivo. 
L’Istituto delle Scienze fu fondato in palazzo Poggi dal conte Marsigli, 
un nobile bolognese che aveva già ospitato in casa sua l’Accademia degli 
Inquieti. Il suo progetto, molto ambizioso, puntava a fare da ponte tra 
l’attività scientifica e le esigenze della realtà produttiva ed economica 
della città, nel tentativo di risolvere la crisi culturale ed economica della 
stessa. 
Formalizzato l’acquisto il 31 ottobre 1711 ed istituita un’apposita 
Assunteria per il governo dell’Istituto nell’osservanza delle Costituzioni 
approvate in Senato il 12 dicembre successivo, sin dal gennaio 1712 i sei 
senatori eletti a farne parte si impegnano negli opportuni lavori di 
adattamento dell’immobile alle nuove esigenze, sotto la guida 
dell’architetto pubblico. 
Sono necessari numerosi restauri di cui resta puntuale documentazione, 
sia pur nella stringatezza del dettato, negli Atti della stessa Assunteria, 
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contenenti i verbali di congregazione: apertura e chiusura di porte, 
rassetto del cortile e del coperto, imbiancatura, stesura del colore di 
travertino a tutti gli ornati delle porte e dei camini… 
Vero è che, sia pur nel rispetto dell’antico disegno, modificando più 
volte i percorsi e i rapporti tra gli appartamenti e le varie stanze, il 
palazzo patrizio si trasforma profondamente in un luogo pubblico della 
cultura, sede di accademie. 
Nel marzo del 1712 si decise di chiudere il camino di una sala al piano 
terreno, già assegnata come sede dell’Accademia Clementina, per 
rinforzare il muro sul quale stava per essere innalzata la specola. 
Altre operazioni di incidenza architettonica furono la sistemazione della 
scuola del nudo nella loggia orientale del cortile (1713), ove l’anno 
seguente venne apprestata anche la stanza delle statue, e la realizzazione 
nel 1717 della cappella e della relativa sagrestia al piano terra, per 
volontà ed a spese di Luigi Ferdinando Marsigli. 
Sono tutte opere, purtroppo, non più apprezzabili a causa delle ulteriori 
trasformazioni subite dall’edificio e per mancanza di adeguata 
documentazione iconografica. Ciò che è invece ancora oggi ben leggibile 
del riassetto condotto dall’Istituto è la sistemazione del cortile. 
Sull’antico impianto si intervenne infatti ripetutamente sostituendo 
elementi degradati ed eseguendo incorniciature forse non previste nel 
progetto cinquecentesco ma adeguandosi al disegno antico. 
Queste operazioni marciano ovviamente in stretta correlazione con la 
sistemazione delle gallerie e delle stanze che si affacciano sul cortile. 
Dopo la scuola del nudo, che aveva richiesto solo lavori di arredo e di 
pavimentazione, nel 1724 la costruzione del laboratorio di chimica – 
collocato nel braccio settentrionale perché potesse utilmente servirsi 
anche di un cortiletto secondario – è l’operazione maggiormente 
impegnativa per i senatori assunti e per l’architetto Piacentini. Fu 
necessario abbattere muri divisori per organizzare diversamente i nuovi 
ambienti, rifare la saligata ed eseguire alcune finestre; quelle sul cortile 
vennero realizzate secondo “l’architettura delle altre che sono nel 
medesimo ordine”. Alle porte che si affacciano sul cortile si penserà nel 
1734 con il progetto di Carlo Francesco Dotti. 
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La lunga sequenza dei restauri si poté considerare conclusa nell’ottobre 
1745 con la collocazione al centro del cortile ormai “perfezionato” della 














3.2.5 La specola 
 
Come è stato chiarito di recente, per il ricco nucleo di strumenti 
scientifici e per la presenza dei valenti studiosi attorno ai quali il 
progetto poté formarsi, la torre per le osservazioni astronomiche fu il 
laboratorio cui principalmente dovette la sua origine l’Accademia delle 
Scienze che per qualche tempo il conte Marsigli ospitò nella propria 
abitazione di via S. Mamolo. La specola dell’Istituto fondato dallo stesso 
Marsigli fu l’elemento di aggregazione di laboratori e raccolte 
naturalistiche che più degli altri riuscì ad esprimersi in termini di 
invenzione tipologica ed architettonica. 
Fu la pratica esperita nel palazzo dei Marsigli a suggerirne, infatti, le 
caratteristiche essenziali: dalla collocazione su di un edificio entro il 
perimetro della città, all’impianto poligonale dell’osservatorio coperto, 
piuttosto che l’imitazione di modelli, per altro rari e comunque non 
confacenti alle necessità bolognesi. 
Quando Giuseppe Antonio Torri ebbe dal Senato l’incarico di “cercare 
quale [palazzo] fosse più a proposito a collocarvi una Specola e insieme 
 
Figura 3.8 Il cortile di Palazzo Poggi con al centro la 
statua di Ercole. 
 
 
Figura 3.9 Raffigurazione 
storica della statua di Ercole 
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le Accademie”, il programma architettonico era ben chiaro al Marsigli 
come allo stesso Torri; e l’antica dimora dei Poggi fu apprezzata e 
preferita proprio perché i muri della sua comoda e grande scala, 
debitamente sotto fondati, davano sufficienti garanzie di valido appoggio 
all’alta torre. Concluso l’acquisto dell’edificio, i lavori per la sua 
costruzione prendono subito avvio. Sin dal marzo del 1712 gli assunti 
precisano che per ogni dettaglio il Torri debba consultarsi con il 
matematico Eustachio Manfredi, che effettivamente seguirà con 
continuità la crescita, l’arredo e la dotazione del “suo” laboratorio, un 
mirabile strumento scientifico che per la sintonia instauratasi tra 
l’astronomo e l’architetto sortirà un capo d’opera di architettura 
funzionale e altamente rappresentativa. 
Il 15 marzo 1712 mentre si eseguono rinforzi alle fondamenta e ai muri 
della scala eliminando i camini, il progetto è completato e può essere 
portato all’approvazione dell’Assunteria. In aprile si discute dell’altezza 
della torre: l’architetto attento alla statica degli antichi muri, il Manfredi 
alle esigenze delle osservazioni astronomiche, convengono che 46 piedi 
sopra il colmo del tetto, suddivisi in 20 per la torre e 26 per 
l’osservatorio, possono essere sicuri e sufficienti. Poi, improvvisamente, 
nell’agosto, “per la mancanza del denaro” i lavori sono sospesi; chiara è 
la consapevolezza che l’arresto non sarebbe stato breve in quanto si 

















Figura 3.11 La specola ai giorni nostri. 
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Con le limitate risorse a disposizione i senatori assunti procedono intanto 
alla sistemazione del salone e delle “stanze” per farne la consegna ai 
professori e per provvedere alla distribuzione dei “capitali studiosi” 
donati dal Marsigli, preoccupandosi della ridefinizione dell’immagine 
complessiva del palazzo che, significativamente, nei disegni che si 
producono per uso interno e per essere inviati al Papa è sempre completo 
della specola. 
Al momento dell’inaugurazione solenne dell’Istituto delle Scienze e 
delle Arti – il 13 marzo 1714 – il cantiere della specola era deserto e lo 
sarebbe rimasto ancora a lungo per il perdurare della crisi economica e 
finanziaria cittadina. 
Solo nel 1721 la situazione sembra sbloccarsi per interessamento del 
nuovo pontefice ClementeXII; nell’agosto si sceglie il capomastro, Carlo 
Francesco Dotti; poco dopo si invita Giovanni Piacentini, che era 
succeduto al Torri come architetto del Senato, a provvedere il materiale 
necessario al cantiere; nel settembre si cerca di recuperare gli antichi 
disegni per essere pronti a riprendere i lavori nel marzo seguente, come 
di consuetudine con la bella stagione. 
Nell’aprile del ’22 si affaccia però l’idea di una revisione al progetto. 
Nel maggio del 1723, “unanimemente riconosciuto non esser il caso di 
receder dal primo progetto del Torri tranne che per qualche 
imperfezione”, si decide di ridurre un poco la sporgenza dei modiglioni 
della terrazza, di restringere di un piede la sua platea scoperta e di alzare 
di un piano la torre, con evidenti vantaggi per gli appartamenti e i 
depositi scientifici sottostanti. 
La torre deve essere semplice e sicura base alla specola che, rovesciata 
plani metricamente di 45 gradi per lasciare maggiore spazio di manovra 
agli strumenti di grande lunghezza, con le sue pareti ampiamente 
finestrate si inserisce elegantemente come nuova componente civile, 
laica nello sky line cittadino, tra le torri e i campanili antichi, moderno 





3.2.6 Le prime librerie 
 
In quel mirabile, lucidissimo agglomerato di istituti e di laboratori che 
sin dalla fine del Seicento agitava la mente del Marsigli, accanto alla 
specola e alle stanze di fisica e di chimica, alle raccolte antiquarie e 
naturalistiche, un posto ben preciso ed autonomo occupava anche la 
biblioteca. Fu proprio su proposta del Marsigli che si previde appunto in 
palazzo Poggi “una biblioteca di libri delle migliori edizioni, un 
gabinetto per la rilegatura, un ruolo di bibliotecario” e persino una 
stamperia, all’interno di un programma basato su importanti modelli 
europei. 
La collocazione della biblioteca era la galleria a cui si accedeva dalla 
loggia al primo piano. Questo spazio, rimasto incompiuto, necessitava di 
opere che andavano dalla pavimentazione all’esecuzione delle volte, al 
montaggio degli scuri alle finestre “che guardano verso l’orto dei 
semplici”. Ma nella distribuzione dei lavori, presto rallentati da serie 
difficoltà economiche, l’allestimento della biblioteca incontra sempre 
nuove dilazioni. 
Relativamente alla capienza, il Marsigli la calcolava in 12.000 volumi, 
ritenendola sufficiente per una biblioteca strettamente legata alle attività 
che nel palazzo venivano svolte. 
Solo nel 1724-25 il vano venne finalmente approntato ad opera del 
Piacentini il quale, per analogia con il partito architettonico della loggia 
sottostante, scandì il lungo spazio in cinque campate mediante un binato 
di paraste a sostegno degli arconi trasversali della volta, parimenti divisa 
in cinque vele. 
Mentre si redige il catalogo dei libri donati dal Marsigli, affluiscono 
nuovi materiali e si preparano le scansie, gli assunti valutano 
l’opportunità di provvedere anche alla sistemazione della galleria 
settentrionale. Qui però si procede lentamente. Durante la discussione 
sulla sua destinazione – se ad ampliamento della biblioteca con la quale 
comunicava, oppure a sede della “stanza militare” – l’istituzione di due 
nuove discipline, la geografia e la nautica, rallenta una volta ancora il 
programma della biblioteca. 
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3.2.7 La biblioteca del Dotti 
 
Per la ripresa, anzi per il rilancio del progetto della biblioteca 
dell’Istituto furono decisivi, nel quarto decennio, tutta una serie di 
provvedimenti concordati tra l’Assunteria e la Curia pontificia per diretto 
interessamento di Clemente XII, volti principalmente al reperimento di 
fondi per la fabbrica, ma riguardanti anche alcuni importanti aspetti 
normativi: in particolare la definizione dello stato di biblioteca pubblica 
che godeva del privilegio del versamento obbligato degli stampati. 
Quanto agli ambienti ove sistemarla si pensa dapprima ad un 
prolungamento della biblioteca del Piacentini e della galleria 
settentrionale, intersecandole a croce irregolare sull’esempio dell’antica 
Sainte-Genéviève parigina. Finché nel 1735, apertasi la possibilità di 
sfruttare nuovi spazi appositamente acquisiti, Carlo Francesco Dotti 
progetta un “vaso” quadrangolare dotato di otto ampie finestre molto alte 
– evidentemente per lasciare spazio a scansie su due ordini – in 
prosecuzione della biblioteca esistente, che in tal modo sarebbe servita 
da galleria d’accesso. 
Quindi si affaccia la risoluzione di costruire ex novo un corpo edilizio 
autonomo in aderenza al lato nord del cortile ed orientato sulla stessa via 
di San Donato. Si discute sulle sue dimensioni e proporzioni poi, 
nell’aprile 1741, si ha la decisione operativa: si opta per un unico, grande 
vano di 36x11 metri, scandito da due coppie di colonne isolate sulle 
quali poggiano due archi trasversali che, differenziando visibilmente la 











Figura 3.13 Sezione storica con la biblioteca. 
 
 
Figura 3.12 Biblioteca del Dotti. 
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Il Dotti, attentissimo al problema dei rapporti con gli edifici preesistenti, 
impostò il nuovo volume, costruito in aderenza a palazzo Poggi, 
riferendosi alle partiture architettoniche cinquecentesche, di elevata 
qualità compositiva, che si pongono quindi come matrici, elementi 
ordinatori, di tutta la nuova progettazione. 
Per la facciata egli scelse la soluzione a tre arcate di portico, riprendendo 
il livello delle contigue fasce marcapiano, degli oculi di sottogronda e 
delle finestre che vengono riproposte di uguale dimensione, con la 
variante in maniera più semplificata, degli elementi decorativi. Il 
particolare accorgimento, però, di avanzare il fronte della biblioteca, 
rispetto al piano di affaccio di palazzo Poggi, ne chiarifica la lettura, 
evidenziandolo come inserimento nuovo. 
La lunga ed incombente fiancata si eleva sul principale cortile d’Ercole, 
dal quale riprende il motivo delle paraste binate che, usate come semplici 
elementi di scansione della vasta superficie muraria, ridisegnano i cinque 
moduli della sottostante architettura cinquecentesca. 
Da libreria “di scelte edizioni” e “de’ più rari autori”, quale era quella 
voluta dal Marsigli, che escludeva l’acquisto di libri di diritto e di poesia, 
che ricercava opere di carattere scientifico ed esotico – da raccolta 
specialistica dunque – la libreria dell’Istituto si è trasformata in una 
grande biblioteca universale (80.000 volumi) che all’insegna di un ormai 
codificato classicismo cerca una composizione enciclopedica dello 
scibile. La lentezza e la semplicità di mezzi con cui furono realizzati 
l’atrio, e soprattutto le scale, sono spie evidenti delle difficoltà che a 
lungo intralciarono un’interpretazione compiutamente libera e funzionale 
del tema; o, per meglio dire, furono il modo con cui si espresse la sottesa 
volontà di non operare il distacco dalle altre “stanze” o laboratori 
dell’Istituto. Così, sino al 1930, allorché fu costruito l’attuale ingresso su 
via Zamboni, l’accesso alla biblioteca avveniva dal cortile dell’antico 
palazzo Poggi, tramite una piccola scala che, successivamente, venne 
ampliata. 
Del resto, sin dall’apertura, che ebbe luogo con pubblica funzione nel 
novembre 1756, pur nella compiutezza ed autonomia della sua fabbrica 
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già completata dall’elegante facciata del Dotti e dal ristretto atrio al 
primo piano, la nuova biblioteca tende a fondersi con l’antico palazzo. 
Nel 1777-79 Gian Giacomo Dotti, che nel ’59 era succeduto al padre 
Carlo Francesco, costruisce un nuovo braccio per la biblioteca e poco 
dopo un altro ancora; questi lavori porteranno la biblioteca ad allargarsi 
sino alla via del Borgo di S. Giacomo, con la demolizione successiva di 
un piccolo comparto di edilizia storica minore. 
Le leggi napoleoniche che nel novembre 1797 trasformarono l’Istituto 
delle Scienze in Istituto Nazionale della Repubblica Cisalpina e la 
Biblioteca dapprima in Nazionale quindi in Universitaria (1803), 
apportarono sia un ingente numero di libri, codici e manoscritti 
provenienti dagli istituti religiosi soppressi, sia varie suppellettili e 




























































Figura 3.15 Le aggiunte a Palazzo Poggi nel 1700 (in verde). 
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3.2.8 Gli interventi Ottocenteschi 
 
Luogo di molteplici attività e di singolari attitudini, palazzo Poggi 
subisce continue revisioni distributive al suo interno, tali da modificare 
l’organizzazione funzionale dei percorsi e la struttura delle aule e dei 
laboratori. Bisognerà attendere l’inizio dell’Ottocento per seguire nuovi 
percorsi progettuali e di conseguenza nuove realizzazioni. 
Durante l’epoca napoleonica, non appena fu ridefinito l’assetto della 
Pubblica Istruzione attraverso la riforma operata nel 1802, l’Università 
di Bologna viene sottoposta ad una paziente opera di ridefinizione degli 
spazi fisici di sua pertinenza, secondo le direttive di un piano dei “locali 
studi”, redatto dall’astronomo milanese Barnaba Oriani e dal pittore 
Giuseppe Bossi. 
Progetto istituzionale e piano urbanistico si fondono, nel documento di 
Oriani e Bossi, al punto da diventare un provvedimento generale di 
intervento, che si configura come una delle operazioni di maggiore 
portata per la città di Bologna durante gli anni del Regno d’Italia. 
In questa occasione, il quartiere nord-orientale della città murata viene 
individuato, attraverso il piano, come il più adatto a contenere la prevista 
“concentrazione di stabilimenti” conseguente alle mutazioni indicate dal 
nuovo “piano di studi e disciplina per le Università Nazionali”, che 
riorganizzava cattedre e “oggetti disciplinari” secondo le facoltà fisico – 
matematica, medica e legale. Palazzo Poggi viene a identificarsi come il 
centro del ridisegno complessivo dell’area, ed è destinato ad accogliere 
le “Scuole diverse”, ossia la nuova Università, i gabinetti scientifici e 
l’Istituto Nazionale, mentre nelle adiacenze si radunano altri laboratori e 
luoghi di fondamentale importanza per la didattica e la sperimentazione. 
Nel palazzo cinquecentesco di strada S. Donato, gli interventi si 
risolvono in una semplice ridefinizione dei percorsi interni tra le aule 
destinate alle “Scuole diverse” site al piano terreno e nella ridefinizione 
funzionale e distributiva delle case in angolo tra via S. Giacomo e strada 
S. Donato, destinate ad abitazione del bibliotecario. L’incarico del 
completamento ai lavori degli stabilimenti universitari viene ereditato 
dall’ingegnere di Prefettura Giovan Battista Martinetti, che concluderà 
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frettolosamente i lavori già avviati per approntare il palazzo in occasione 
della solenne inaugurazione del novembre del 1803. 
Attorno al 1830 viene realizzato il Teatro Anatomico sul prato 
















Sempre di nuovi percorsi si arricchisce il palazzo nel 1827, quando viene 
acquistata la vicina Ca’ Grande del Malvezzi. È ancora Giovan Battista 
Martinetti, oramai al termine dell’attività professionale, a intervenire con 
un passaggio di comunicazione che unisce i due fabbricati e che crea un 
nuovo nodo distributivo al secondo piano, “precisamente dalla parte del 
loggiato superiore a capo dello scalone del palazzo dell’Università”, che 
consente di mettere pienamente in corrispondenza i due edifici. 
 
3.2.9 Il “fronte continuo” sull’asse stradale di via Zamboni 
 
Nel 1860, entrando Bologna a far parte del nuovo regno d’Italia, 
l’amministrazione pontificia consegnò allo Stato Italiano un’Università 
con appena 300 studenti; praticamente “in fin di vita”. L’antica fama era 
ben lontana e si era andato sempre più accentuando quel disinteresse 
 
Figura 3.16 Vista delle connessioni con 
la Ca’ Grande dei Malvezzi. 
 
 
Figura 3.17 Il passaggio di 
comunicazione con la Ca’ Grande. 
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degli studenti per Bologna preferendo quelle città dove la cultura era 
stata al passo coi tempi. 
In questo clima apparve la figura del rettore G. Capellini che, con 
l’intento di un rilancio a livello internazionale, prima promosse e 
organizzò le celebrazioni dell’VIII centenario dell’Università, poi 
formulò una serie di proposte sulla ristrutturazione edilizia dell’ 
Università. Queste trovarono collocazione nel piano regolatore del 1889, 
fatto dalla città di Bologna con l’intento di riorganizzare molti quartieri e 
che sarà determinante per l’attuale sistemazione urbanistica della città. 
L’originalità e l’attualità del piano Capellini si basava sia sull’idea che 
per la ristrutturazione edilizia dell’Ateneo, necessaria per rispondere alle 
esigenze dei vari Istituti, era necessario un piano organico, e non seguire 
il tradizionale modo di procedere con interventi episodici e frammentari, 
e sia sulla consapevolezza che per le decisioni e le relative realizzazioni 
occorreva trovare un accordo non solo con gli Enti Locali ma anche con 
le città vicine che avrebbero usufruito dei servizi. 
Inizialmente il piano non ebbe attuazione ma nel 1897, dopo un 
ridimensionamento del progetto, venne firmata a Roma tra il Ministro, il 
Rettore, il Sindaco e il Presidente della provincia quella che sarà 
chiamata la “prima convenzione” che permise di iniziare i lavori che poi 
proseguirono con la “seconda” del 1911, grazie alla quale fu portata a 
termine, tra l’altro, la costruzione degli Istituti di via Irnerio. Solo dopo 
la “terza” del 1930 si prese in esame il complesso edilizio facente capo a 
Palazzo Poggi. 
L’intervento edilizio, eseguito nel 1931 sotto la direzione dell’ingegnere 
capo del Genio Civile, Gustavo Rizzoli, si rivolse, in primo luogo, alla 
valorizzazione dell’aspetto di prestigio e di rappresentanza consono alla 
funzione di sede universitaria. 
Nell’ottica del risanamento e del decoro urbano, tanto caldeggiata dalla 
cultura del regime, venne demolita l’edilizia preesistente sulla via 
Zamboni con la costruzione di nuovi corpi di fabbrica che, affiancandosi 
da entrambi i lati al nucleo centrale palazzo Poggi-Biblioteca, realizzano 
una facciata continua sulla radiale urbana. 
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Il disegno architettonico dei nuovi prospetti, secondo canoni stilistici 
accademici, ripetitivi del linguaggio classico, ripresentò 
pedissequamente le membrature architettoniche e gli elementi decorativi 
della biblioteca settecentesca del Dotti, con la realizzazione di un 
identico volume a tre arcate di portico, che si riaggancia 
simmetricamente al lato opposto dell’edificio cinquecentesco. 
Si prolungarono inoltre due ali più basse fino agli incroci con le vie S. 
Giacomo e Belmeloro, nelle quali ricorre la stessa partizione di arcate e 
di modanature, per raggiungere un’ideale unità compositiva di tutto 
l’affaccio sull’asse stradale, realizzando un’unica grande macchina 
edilizia, all’interno della quale difficilmente è possibile distinguere i vari 
nuclei storici che la compongono. 
Nel 1935, tra Palazzo Poggi e la Ca’ Grande dei Malvezzi, si costruì un 
edificio con antistante un androne che permise di mettere in 
comunicazione tra loro gli androni dei rispettivi palazzi e formando così 
quasi una strada interna da via Zamboni (la nuova denominazione di via 
San Donato) a via Belmeloro. 
Il nuovo edificio era la struttura dell’Aula Magna, progettata 
dall’architetto Ugo Arata secondo i canoni di aulica classicità in voga in 
quel periodo e che, purtroppo, per necessità di spazi nel 1977 fu 
riadattata in segreterie con l’accortezza però di non ledere le strutture e 
















































Figura 3.18 L’annessione della Ca’ Grande dei Malvezzi (in blu) e la realizzazione 
del “fronte continuo” su via Zamboni (in rosso). 
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3.2.10 La Ca’ Grande dei Malvezzi 
 
La Ca’ Grande dei malvezzi è acquistata dall’Università Pontificia di 
Bologna nel 1827. Come descritto in precedenza, la ridefinizione 
napoleonica delle sedi universitarie nel 1803 aveva determinato il 
trasferimento dell’Archiginnasio nel palazzo dell’Istituto delle Scienze. 
Il senato bolognese allora conferisce all’architetto Giovan Battista 
Martinetti l’incarico di creare un passaggio di comunicazione tra la Ca’ 
Grande di via Belmeloro 4 e palazzo Poggi, sede della nuova università, 
unendo i due stabili adiacenti in un unico grande complesso 
universitario. 
La Ca’ Grande, che ospita oggi il rettorato e gli uffici amministrativi, fu 
sede in origine del ramo capostipite dei Malvezzi, antica, potente, 
diramatissima famiglia senatoria. Coinvolta nel restauro analogico 
attuato da Guido Zucchini a partire dal 1930, presenta difficoltà di lettura 
nella collocazione cronologica e nella definizione stilistica delle parti più 
antiche che la compongono, non conoscendosi fonti documentarie. 
Occorre quindi dar fede agli storiografi bolognesi che assegnano a 
Gaspare di Verzoso Malvezzi la volontà di una prima nobile definizione 











Essendo la famiglia molto potente il palazzo si trovò spesso al centro di 
avvenimenti meritevoli di essere ricordati come, ad esempio, quando nel 
1511 Annibale Bentivoglio, ritornato per poco tempo a Bologna senza 
poter soggiornare nel suo palazzo perché distrutto ed essendosi 
Figura 3.19 Vista aerea della Ca’ 
Grande dei Malvezzi. 
 
 
Figura 3.20 Facciata principale della 
Ca’ Grande dei Malvezzi. 
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ammalato in Palazzo Santi, volle venire in questo edificio per essere più 
lontano dai rumori del centro. 
I lavori di ampliamento sembrano concludersi nel 1592, allorché Pirro 
Malvezzi compra da Marcantonio e Alfonso Sabadini una casa con orto 
di fronte alla chiesa di San Sigismondo, confinante con i terreni dei 
Malvezzi e dei Poggi. Di poco successiva è l’erezione della scala a due 
rampe, ideata nel 1609 da Girolamo Curti e tale da collegare i più antichi 
ambienti quattrocenteschi a est, alle nuove acquisizioni cinquecentesche 
ad ovest; esse erano state strutturate su un unico piano e secondo una 
definizione esterna a portico, adeguandole al prospetto del secolo XV ed 
alla tradizione cittadina. 
In casa Malvezzi fin dal 1633 era presente uno dei numerosi teatri privati 
che animavano la città. Ma è nel 1651 che Cornelio Malvasia, poeta e 
ideatore di tornei celebrati, prende in affitto dal marchese Francesco 
Pirro Malvezzi il salone del maneggio situato nelle case che erano state 
dei Sabadini, per recitare e farvi recitare opere in musica destinate ad un 
vasto ed eterogeneo pubblico pagante; il teatro verrà inaugurato il 28 
marzo 1653. 
Nel 1680 Gaspare di Sigismondo Malvezzi ricorre ad un finanziamento 
di soci per reperire i fondi necessari alla sistemazione del teatro; risulta 
che avesse quattro ordini di palchi, ognuno di 16 palchetti in pietra con 
gelosie, e capaci di ospitare sei persone. 
La sera del 19 febbraio 1745, sul finire di una rappresentazione teatrale, 
allo scoccare di un fulmine artificiale divampò un incendio che in meno 
di due ore distrusse il teatro e causò la rovina di alcune stanze attigue. In 
seguito al rovinoso accadimento, questa parte del palazzo fu riadattata a 
rimessa per le carrozze dei Malvezzi. 
Conseguentemente a ciò, sempre sulla via Belmeloro, venne realizzato 
l’appartamento settecentesco, che presentava una galleria al primo piano, 
sopra al portico, e diversi ambienti ad essa connessi, che comprendevano 
anche parti del teatro distrutto. 
Sempre nel 1700 la facciata subì notevoli maltrattamenti perché fu 
levigata per trasformare l’aspetto in mattoni a vista, tipico dello stile del 
1400, a quello di intonacato, secondo lo stile di quel tempo. 
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Come già ricordato, nel 1827 l’architetto G. B. Martinetti fu incaricato di 
creare un passaggio di comunicazione tra i Palazzi Poggi e Malvezzi con 



























Alcuni anni dopo l’edificio subì internamente alcune modifiche per 
poterlo usare nel 1852 come sede di alcuni musei che si erano costituiti 
principalmente con il materiale proveniente dal soppresso Istituto delle 
Scienze e che qui rimasero per alcuni anni fino a quando non poterono 
trovare una miglior collocazione in nuovi Istituti. 
 
 
Figura 3.21 Evoluzione storica della Ca’ Grande dei Malvezzi. 
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Nel 1931 furono fatti altri notevoli interventi: di ristrutturazione 
all’interno e di restauro per quanto riguardava la facciata. La stessa, a 
lavori ultimati e dopo notevoli difficoltà per l’incertezza della situazione 
originaria, si presentò con un solo ordine di finestre: 14 in stile gotico e 8 
in stile rinascimento. Se per il disegno delle prime ci furono poche 
incertezze, al contrario per le seconde, nelle lunette dove furono 
modellati i simboli dell’Università, si dovette ricorrere a un disegno di 
libera interpretazione. 
Il palazzo nel 1936 fu utilizzato come sede del rettorato, della Direzione 


























3.3 Analisi della documentazione disponibile 
 
Di seguito si elenca la documentazione disponibile per la valutazione 
della vulnerabilità sismica dell’edificio in esame: 
 
1) Rilievo architettonico di tutto l’immobile (rilievo PAL da AUTC). 
2) Alcune tavole del rilievo strutturale eseguito dall’ingegnere 
Antonio Raffagli. 
3) Sezioni architettoniche di alcune parti del fabbricato, fornite 
dall’ingegnere Claudio Galli, titolare del corso di Restauro 
Architettonico presso la Facoltà di Ingegneria. 
 
A partire da questo materiale è stato possibile individuare: 
 
• Per quanto riguarda la copertura: 
 
- L’ingombro della copertura. 
- L’altezza della copertura. 
- La geometria di gran parte delle capriate e la loro 
disposizione. 
- Parziali informazioni sulla stratigrafia della copertura. 
 
• Per quanto riguarda gli elementi portanti verticali: 
 
- La geometria delle pareti portanti in termini di spessori, 
larghezze, altezze e posizione delle aperture. 
 
• Per quanto riguarda gli elementi portanti orizzontali: 
 
- La tipologia dei diversi tipi di volte. 
- La classificazione dei vari tipi di solaio e la loro probabile 
orditura. 





Per verificare la correttezza delle informazioni contenute nel materiale a 
disposizione (specialmente per controllare l’esattezza dei rilievi 
strutturali), ma anche per rilevare la qualità e lo stato di conservazione 
dei materiali e degli elementi costitutivi, sono stati condotti diversi 
sopralluoghi accurati di tutto l’immobile in maniera quanto più completa 
e dettagliata possibile. In particolare attraverso l’utilizzo di un metro 
laser sono state misurate le altezze di quasi la totalità degli ambienti, 
inoltre grazie ad un’analisi visiva dell’immobile sono stati classificati i 
diversi tipi di impalcati e nei casi dove era possibile sono state misurate 
le dimensioni degli elementi che li componevano. Nel corso dei 
sopralluoghi sono stati fotografati quasi tutti i locali dell’immobile e le 
immagini sono state riportate nella relazione fotografica in allegato. È 
stato possibile ispezionare gran parte della copertura tranne alcune 
porzioni che non sono state osservate per motivi di sicurezza. La 
rappresentazione dei risultati dei sopralluoghi è stata effettuata attraverso 
piante strutturali poste in allegato. 
Per quanto riguarda le pareti e le volte, durante i sopralluoghi è stato 
possibile riscontrare un quadro fessurativo pressoché nullo ed una buona 
qualità della muratura e dei suoi ammorsamenti ortogonali. Il quadro 
fessurativo completo è stato rappresentato sulle piante strutturali e 
dettagliato con una relazione fotografica allegata al presente elaborato. 
 
3.5 Caratterizzazione meccanica dei materiali 
 
Osservando alcune parti esterne dell’edificio, dove l’intonaco si è 
staccato dal setto murario, ed analizzando la facciata principale della Ca’ 
Grande dei Malvezzi, ove non è presente alcun rivestimento esterno, si è 
desunto come lo strato di malta interposto tra due mattoni risulti essere 
di limitato spessore. Questo è un aspetto positivo, in quanto gli strati di 
malta, quando sono abbastanza sottili, evitano le concentrazioni di carico 
in punti isolati, grazie alla loro maggiore capacità di deformazione 
rispetto alla muratura. La mancanza di questi strati di ripartizione, o la 
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loro riduzione nel tempo, può dar ragione di alcune lesioni verticali, 
manifestazione tipica di murature molto caricate, rilevate talvolta anche 
in sezioni in cui le sollecitazioni medie non sono realmente molto 
elevate; tali lesioni possono, infatti, essere causate dal raggiungimento 
puntuale di elevate tensioni di contatto anche in zone della struttura in 
cui, ad esempio, i risultati di un’analisi dei carichi non giustificherebbero 
la presenza di fenomeni di schiacciamento.  
Per quanto riguarda la definizione delle caratteristiche meccaniche dei 
materiali da utilizzare nelle verifiche si è fatto riferimento ai valori 
indicati dalle normative vigenti per i materiali con caratteristiche 
analoghe a quelle riscontrate in situ. Nello specifico le resistenze di 
progetto sono state valutate considerando i valori minimi indicati dalle 
normative vigenti per i materiali identificati in situ. 
A titolo esemplificativo, per quanto concerne la resistenza a taglio della 
muratura, i valori di progetto sono stati dedotti dalla Tabella C8A.2.2 
riportata nell’Appendice 2 della Circolare Ministeriale n. 617 
(applicazione del D.M. 14/01/2008 “Norme Tecniche per le 
Costruzioni”) così come previsto dalla Tabella C8A.1.1 e adottando, 
inoltre, un fattore di confidenza (FC) pari a 1,35 (corrispondente al 
livello di conoscenza LC1) e un coefficiente di sicurezza sul materiale 
muratura pari a 3=bγ . 
Di seguito si riportano le caratteristiche meccaniche della muratura: 
 
• La resistenza a compressione della muratura è stata assunta, in 
assenza di prove specifiche, pari al valore minimo indicato dalla 
Tabella C8A.2.1 per le murature in mattoni pieni e malta di calce, 
pari a: 
 
24=mediof  kg/cm2 
 
La resistenza a compressione di progetto della muratura è stata 


















• Il peso specifico viene assunto pari a quello della muratura piena, 
ossia pari a 1800 kg/cm3. 
 
• Per quanto riguarda il modulo elastico, la normativa consiglia di 
utilizzare il valore medio tra quelli presenti nella Tabella C8A.2.1; 





=mediobE  kg/cm2 
 
• La resistenza media a taglio della muratura è stata assunta, in 
assenza di prove specifiche, pari al valore minimo indicato dalla 




=mediobτ  kg/cm2 
 
La resistenza a taglio di progetto della muratura è stata valutata a 















τ  kg/cm2 
 
3.6 Sintesi della conoscenza dell’edificio 
 
In Tabella 3.1 si riporta schematicamente la sintesi di ciò che è noto, di 
ciò che si conosce solo in parte e di ciò che rimane ancora incognito 
relativamente alla geometria degli elementi strutturali portanti, mentre in 
Tabella 3.2 si riporta una sintesi relativa alla conoscenza dei materiali. In 
particolare: 
 
• Con il simbolo X, sono stati indicati gli aspetti non noti. 
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• Con il simbolo V, sono stati indicati gli aspetti parzialmente noti. 
• Con il simbolo V, sono stati indicati gli aspetti noti. 
 
Per quanto riguarda gli elementi portanti verticali, le informazioni 
relative allo spessore e alle altezze delle pareti sono note perché 
riscontrate. 
Per ciò che concerne gli elementi orizzontali, le informazioni relative 
alle volte ed agli altri tipi di impalcati sono solo parziali. Infatti, dalle 
tavole e dal rilievo è stato possibile individuare solamente la tipologia 
della volta e la presenza di eventuali catene, ma non è stato possibile 
avere informazioni relative alla loro stratigrafia. Analoghe 
considerazioni possono essere svolte per gli altri impalcati, per i quali 
non è stato possibile determinare con precisione gli strati di cui sono 
composti. 
 
  Geometria 
 
Tavole Rilievo Prove 
Copertura 
• Spessore                V 
 
• Dimensione  






• Spessore muri       V 
 






• Spessore  
   complessivo         V 
• Tipologie: 
 
   - Volte al piano 
terra                 V 
 
   - Altri solai         V 
 
• Orditura              V 
X 
 








• Tipologia                V 
 
• Peso                        V 
X 
Elementi strutturali verticali 
(Murature) 
• fmedio                       V 
 
• τmedio                        V 
 
• Emedio                      V 
X 
Elementi strutturali orizzontali  
(Solai) 
• Tipologia               V 
 
• Peso                       V 
X 
 
Tabella 3.2 Aspetti noti sui materiali del fabbricato. 
 
3.7 Classificazione dei solai 
 
In seguito ai sopralluoghi effettuati sull’immobile ed all’analisi delle 
piante strutturali è stato possibile individuare i diversi tipi di solai e la 
loro orditura. La classificazione di seguito riportata fa riferimento alla 







































































































































































Figura 3.34 Impalcati ad altezza 19 m. 
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3.8 Piante strutturali 
 





























































































































































































4. ANALISI DEI CARICHI 
 
Definito l’impianto strutturale dell’edificio, si può passare ad un’analisi 
dei carichi. Questa verrà condotta considerando le informazioni note sui 
solai e provando ad eseguirne una stima nei casi in cui non sono 
disponibili descrizioni degli stessi. L’analisi seguirà il percorso dei 
carichi, pertanto si partirà dalla copertura per poi analizzare gli impalcati 
dei piani più bassi. 
 
4.1 La copertura 
 
Il sopralluogo eseguito nel sottotetto ha evidenziato come la copertura 
non si presenti omogenea, bensì ha mostrato una complessità che 
probabilmente è frutto della sua realizzazione in epoche diverse e degli 
interventi di restauro che hanno interessato l’edificio. 
Molti ambienti presentano come struttura portante della copertura una 
capriata lignea formata da due travi (puntoni), inclinate come le falde del 
tetto che sostengono, un elemento verticale posto in mezzeria tra di esse 
(monaco), una trave orizzontale (catena) su cui appoggiano i puntoni e 
altri due elementi obliqui disposti tra puntoni e monaco (saettoni). 
Oltre a questa realizzazione abbastanza consueta, sono presenti anche 
delle incavallature lignee più complesse, affiancate in alcuni casi anche 













Figura 4.1 Capriata lignea. 
 
 
Figura 4.2 Accorgimento costruttivo per 


















Su tutte queste strutture portanti corrono delle travi di legno, di sezione 
20 x 20 cm, in direzione perpendicolare alla falda, che sorreggono a loro 
volta dei travetti lignei più sottili, di dimensioni 8 x 10 cm, su cui sono 
appoggiate delle tavelle in laterizio. Le travi ed i travetti hanno 
rispettivamente un interasse di 2 m e 80 cm. Infine come ultimo strato 










Vista la disomogeneità delle strutture portanti in copertura, nell’analisi 
dei carichi vengono effettuate alcune semplificazioni ed in particolare si 
considera tutta la zona di sommità sorretta da capriate lignee con luce 
 
Figura 4.3 Incavallature lignee. 
 
 
Figura 4.4 Struttura in acciaio. 
 
 
Figura 4.5 Dettaglio dei travetti lignei 
e delle tavelle in laterizio. 
 
 
Figura 4.6 Travi lignee che corrono 
perpendicolarmente alla falda. 
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pari a 7 m e interasse di 3 m. In figura è riportata la capriata “tipo” 









Si riportano in una tabella i valori delle caratteristiche geometriche degli 
elementi costituenti la capriata “tipo”. 
 
Elemento Lunghezza (m) Larghezza (cm) Altezza (cm) 
Puntone 3,5 25 25 
Catena 7 25 25 
Monaco 1 25 18 
Saettone 1 25 18 
                     
                    Tabella 4.1 Elementi costituenti la capriata “tipo”. 
 
Si considera che sia stato utilizzato un legno di abete, che può arrivare ad 
avere un peso specifico massimo di 8000 N/m3. Si può pertanto ricavare 
il peso al metro quadro della capriata. 
 
Il peso del puntone vale: 
 
1750800025,025,05,3 =⋅⋅⋅=puntP  N 
 
Il peso della catena vale: 
 
3500800025,025,07 =⋅⋅⋅=catP  N 
 
Il peso del monaco vale: 
 
 
Figura 4.7 Capriata lignea. 
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360800018,025,01 =⋅⋅⋅=monP  N 
 
Il peso del saettone vale: 
 
360800018,025,01 =⋅⋅⋅=saettP  N 
 
Il peso totale della capriata vale pertanto: 
 
8080360236035001750222 =⋅+++⋅=⋅+++⋅= saettmoncatpuntcapr PPPPP  N 
 
L’area di influenza della capriata vale: 
 




Si può quindi determinare il peso al metro quadro della capriata che vale: 
 
40038521/8080/ inf ≅=== lcaprcapr APp  N/m2 
 
Le considerazioni appena svolte sono basate su forti semplificazioni, 
pertanto si sceglie di incrementare il valore ottenuto di circa il 20% per 
tenere conto di eventuali pesi aggiuntivi non considerati: 
 
5004804002,0400 ≅=⋅+=caprp  N/m2 
 
Al di sopra della capriata lignea, si trovano in successione le travi, i 
travetti, le tavelle in laterizio ed infine i coppi, come era stato 






















La trave lignea si considera sempre realizzata in legno di abete, pertanto 
il suo peso vale: 
 
320800020,020,01 =⋅⋅⋅=traveP  N 
 
Avendo un interasse di 2 m, per definire il peso al metro quadro è 
necessario moltiplicare per 0,5 il valore appena ricavato: 
 
2001605,0320 ≅=⋅=travep  N/m2 
 
Si suppone che anche i travetti siano in legno di abete, pertanto il loro 
peso vale: 
 
6480001,008,01 =⋅⋅⋅=travettP  N 
 
Considerando un interasse di 80 cm si ha che il peso al metro quadro 
vale: 
 




Figura 4.8 Dettaglio della copertura. 
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Le tavelle in laterizio hanno una sezione di 25 x 10 cm e sono lunghe 80 
cm. Il peso di un singolo elemento è di circa 100 N e, considerando che 
in un metro quadro si possono depositare all’incirca 5 elementi, si 
ottiene: 
 
5001005 =⋅=tavellep  N/m2 
 
Per quanto riguarda i coppi, il loro peso al metro quadro si può stimare 
attorno agli 800 N/m2. 
 
Dal sopralluogo in copertura, si è inoltre osservato che quasi tutti gli 
ambienti dell’ultimo piano presentano un soffitto incannucciato. Infatti, 
in passato, in alternativa ai soffitti lignei si ricorreva spesso a tecniche 
che consistono, in buona sostanza, nella realizzazione di un intonaco che 
possa garantire la conservazione della propria forma originaria. 
Chiaramente una malta, per quanto buona, con gli spessori ordinari 
dell’intonaco può avere una resistenza sufficiente a questo riguardo solo 
se ha luci libere molto ridotte e quindi richiede appoggi ravvicinati; 
inoltre comporta la necessità di una cassaforma fino al raggiungimento 
della presa, per quanto si possa ridurne il tempo con leganti quali il 
gesso. 
Si escogitarono così diverse tecnologie che si fondano sul concetto di 
realizzare una cassaforma leggera ed economica, a perdere, costituita da 
una superficie, pur discontinua, su cui applicare la malta; una struttura 
sufficientemente rigida di per sé e per la malta, nella fase iniziale, e che, 
successivamente, sia in grado di impedire fessure da ritiro o il distacco di 
eventuali parti sconnesse. 
Il metodo forse più utilizzato è quello dell’incannucciata, propria dei 
controsoffitti detti anche a “camera a canne”, realizzata con l’impiego di 
canne lacustri e tale da formare una buona intercapedine isolante. 
In pratica, si trattava di formare una superficie (o un piano) con fusti di 
canna spaccati o pestati in modo da offrire appiglio alla malta. Le canne 
possono trovarsi intrecciate a formare una sorta di trama e ordito oppure, 
se disposte parallelamente, legate fra loro con fib
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di ferro dolce; impiegando canne dal fusto grosso si usava anche 
chiodarle direttamente al supporto. Per ottenere una maggiore rigidezza, 
le canne potevano essere anche raddoppiate, con strati ortogonali, non 
necessariamente intrecciati. Per l’incannucciata il supporto è 













Terminate le fasi preliminari, si passava alla formazione dell’intonaco 
nei suoi tre strati caratteristici, del rinzaffo, dell’arriccio e della 
stabilitura o lisciatura a colla fine; dopo il primo strato, sbruffato con la 
cazzuola, si disponeva, per le fasi successive, grazie alla presa parziale 
dello strato precedente, di una certa rigidezza che consentiva di lavorare 
l’intonaco con la pressione necessaria all’uso del fratazzo e della pezza. 
Nel caso si fosse voluta realizzare una volta a incannucciata, il 
procedimento costruttivo risulta del tutto analogo a quello appena 
descritto per i solai piani, con l’unica differenza che la struttura di 
sostegno delle cantinelle deve essere arcuata e non piana, quindi 
costituita da centine lignee. 
Per quanto riguarda il soffitto costituito da travicelli in legno, 
cannucciato ed intonaco a calce, si può stimare un peso di 400 N/m2. 
 
In definitiva si possono determinare i pesi strutturali e non strutturali 
della copertura sommando i contributi determinati in precedenza. 
 
Figura 4.9 Controsoffitto incannucciato in cui possono 
essere distinti i correntini in legno di supporto. 
 
 




Per il peso permanente portante si considera il peso della capriata, quello 




=++=++= travetttravecaprcopstrutt pppp  N/m2 
 
Per il peso permanente portato della copertura si considerano le tavelle, i 




=++=++= incanncoppitavellecopportato pppp  N/m2 
 
4.2 Solai di acciaio e laterizio 
 
Nella parte orientale della Ca’ Grande dei Malvezzi si è osservato come i 
piani più alti siano stati edificati successivamente al nucleo storico 
dell’impianto edilizio, probabilmente attorno alla metà del 1900. È per 
tale motivo che in queste parti dell’edificio si riscontrano dei solai 
realizzati con tecniche costruttive più recenti. Purtroppo quasi tutti gli 
ambienti sono controsoffittati, pertanto risulta complicata una precisa 
ricostruzione del pacchetto del solaio. Per quanto riguarda il piano 
secondo, si è potuta effettuare un’ipotesi grazie ad uno sgabuzzino 
presente al piano inferiore, il quale, non essendo controsoffittato, mostra 
l’intradosso dell’impalcato sovrastante. È stato così accertato che il 











Figura 4.11 Solaio di acciaio e laterizio. 
 
 
Figura 4.12 Trave IPE principale che 
sostiene il solaio di acciaio e laterizio. 
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Dal punto di vista storico, l’impiego delle travi profilate d’acciaio, 
permise di ottenere, tra il finire del 1800 e i primi decenni del 1900, una 
tipologia di solai che mostrava, rispetto a quelli di legno, significativi 
miglioramenti: per l’omogeneità e la qualità delle caratteristiche 
tecnologiche, per la praticità del montaggio, anche in relazione alla 
forma in sezione, per le possibilità di riduzione degli spessori e di 
realizzazione di elementi della forma e dimensioni desiderate, e, infine, 
per la deformazione viscosa molto meno evidente e le minori oscillazioni 
elastiche. 
In pratica questi solai, ritenuti vantaggiosi anche rispetto alle pesanti 
volte murarie, soppiantarono, anche se non completamente, quelli di 
legno, finché essi stessi non furono messi da parte con l’avvento del 
cemento armato. La possibilità di comporre il solaio con elementi lineari, 
magari saldabili o facilmente imbullonabili, per ottenere travature di 
lunghezza maggiore, con necessità di pochi appoggi unita ai generali 
vantaggi prima elencati, ne consigliò spesso l’uso. 
Tornando all’impalcato in esame, si è potuto analizzare come 
l’intradosso sia costituito da una doppia orditura di travi di acciaio che 
sostengono delle tavelle in laterizio. La trave di acciaio principale, con 
dimensioni paragonabili a quelle di un’IPE 300, corre longitudinalmente 
lungo l’edificio, poggiando probabilmente su pilastrini in acciaio, non 
visibili in quanto risultano incorporati nei tramezzi del piano. Si ipotizza 
che queste travi principali siano disposte con un interasse di 2,5 m. Le 
travi secondarie poggiano su quelle principali, hanno dimensioni 
paragonabili a quelle di un’IPE 160, e sono poste ad un interasse di circa 
1 m. Relativamente agli strati superiori sono state fatte delle ipotesi ed in 
particolare si è pensato alla seguente successione: tavelle in laterizio 
dello spessore di 6 cm, soletta in calcestruzzo dello spessore di 6 cm, 
massetto di 8 cm, strato di allettamento di 3 cm e pavimento di 1 cm. Il 




















Per quanto riguarda le IPE 300, il loro peso per unità di lunghezza 
desunto dal sagomario risulta essere di 415 N/m. Considerando un 
interasse di 2,5 m si può ottenere il peso al metro quadro che vale: 
 
2001665,2/415300 ≅==IPEp  N/m2 
 
Per le IPE 160, il loro peso per unità di lunghezza desunto dal sagomario 
risulta essere di 125 N/m. 
Considerando un interasse di 1 m, si ottiene che il peso al metro quadro 
vale: 
 
150125160 ≅=IPEp  N/m2 
 
Le tavelle in laterizio sono lunghe 1 metro e presentano una sezione di 
25 x 6 cm. Il peso del singolo elemento è di circa 100 N, pertanto 
considerando che in un metro quadro vi stanno 4 pezzi si ricava: 
 
4001004 =⋅=tavellep  N/m2 
 
 
Figura 4.13 Dettaglio del solaio di acciaio e laterizio. 
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Per la soletta di 6 cm si considera calcestruzzo con peso specifico di 
24000 N/m3, pertanto il peso al metro quadro vale: 
 
145014402400006,0 ≅=⋅=solettap  N/m2 
 
Il massetto di 8 cm si pensa realizzato con calcestruzzo alleggerito, che 
presenta peso specifico pari a 10000 N/m3. Si ottiene pertanto: 
 
8001000008,0 =⋅=massettop  N/m2 
 
Anche lo strato di allettamento di 3 cm è considerato di calcestruzzo 
alleggerito, pertanto si ricava: 
 
3001000003,0 =⋅=allettp  N/m2 
 
Per quanto riguarda il pavimento si considera un peso al metro quadro 
pari a 500 N/m2. 
 
Il peso proprio degli elementi divisori interni viene ragguagliato ad un 
carico permanente portato uniformemente distribuito pari a 1200 N/m2. 
 
In definitiva si possono determinare i pesi strutturali e non strutturali del 
solaio di acciaio e laterizio sommando i contributi determinati in 
precedenza. 
Per il peso permanente portante si considera quello delle travi di acciaio, 




Per il peso permanente portato dell’impalcato si considerano il massetto, 





− trampavallettmassettolataccportato ppppp  N/m2 
22001450400150200160300. =+++=+++=− solettatavelleIPEIPElataccstrutt ppppp
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4.3 Solai in lamiera grecata  
 
Nella parte orientale dell’edificio, dove sorge la sopraelevazione di 
recente realizzazione, tra il piano primo ed il piano secondo è presente 
un piano ammezzato. Anche in questo caso, come è capitato per il solaio 
in acciaio e laterizio, gli ambienti risultano tutti controsoffittati pertanto 
è difficoltosa una corretta definizione del pacchetto del solaio. Grazie ad 
uno sgabuzzino del piano primo che non presenta la controsoffittatura, si 
è potuto osservare l’intradosso del piano ammezzato. Si è potuto così 
definire che tale impalcato è realizzato con una struttura mista 
calcestruzzo – acciaio, che presenta una lamiera collaborante appoggiata 












In particolare è presente una doppia orditura di travi di acciaio. La trave 
principale ha dimensioni paragonabili a quelle di un’IPE 300 e corre 
longitudinalmente lungo l’edificio, poggiando probabilmente su 
pilastrini in acciaio, non visibili in quanto risultano incorporati nei 
tramezzi del piano. Si ipotizza che queste travi principali siano disposte 
con un interasse di 2,5 m. Le travi secondarie poggiano su quelle 
principali, hanno dimensioni paragonabili a quelle di un’IPE 160, e sono 
poste ad un interasse di circa 1 m. Relativamente agli strati superiori 
sono state fatte delle ipotesi ed in particolare si è pensato alla seguente 
successione: lamiera grecata collaborante e soletta in calcestruzzo dello 
 
Figura 4.14 Solaio in lamiera grecata. 
 
 
Figura 4.15 Tra gli impianti si può 




spessore di 11 cm, massetto di 8 cm, strato di allettamento di 3 cm e 

















Per quanto riguarda le IPE 300, il loro peso per unità di lunghezza 
desunto dal sagomario, risulta essere di 415 N/m. Considerando un 
interasse di 2,5 m si può ottenere il peso al metro quadro che vale: 
 
2001665,2/415300 ≅==IPEp  N/m2 
 
Per le IPE 160, il loro peso per unità di lunghezza desunto dal 
sagomario, risulta essere di 125 N/m. 
Considerando un interasse di 1 m, si ottiene che il peso al metro quadro 
vale: 
 
150125160 ≅=IPEp  N/m2 
 
Il pacchetto lamiera grecata collaborante e soletta in calcestruzzo si può 




Figura 4.16 Dettaglio del solaio in lamiera grecata. 
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Il massetto di 8 cm si pensa realizzato con calcestruzzo alleggerito, che 
presenta peso specifico pari a 10000 N/m3. Si ottiene pertanto: 
 
8001000008,0 =⋅=massettop  N/m2 
 
Anche lo strato di allettamento di 3 cm è considerato di calcestruzzo 
alleggerito, pertanto si ricava: 
 
3001000003,0 =⋅=allettp  N/m2 
 
Per quanto riguarda il pavimento si considera un peso al metro quadro 
pari a 500 N/m2. 
 
Il peso proprio degli elementi divisori interni viene ragguagliato ad un 
carico permanente portato uniformemente distribuito pari a 1200 N/m2. 
 
In definitiva si possono determinare i pesi strutturali e non strutturali del 
solaio misto acciaio – calcestruzzo sommando i contributi determinati in 
precedenza. 
Per il peso permanente portante si considera quello delle travi di acciaio 
e della lamiera grecata con soletta in calcestruzzo, ottenendo: 
 
240023502000150200160300. ≅=++=++= −− solettalamieraIPEIPEcalcaccstrutt pppp  N/m2 
 
Per il peso permanente portato dell’impalcato si considerano il massetto, 












4.4 Solai in legno 
 
Con molta probabilità molti ambienti del piano primo, nella zona 
orientale dell’edificio, presentano un solaio in legno, che purtroppo non 
è visibile a causa della controsoffittatura. Tale tipo di impalcato è 
identificabile solo in lungo corridoio, dove, osservando dal piano terra, si 
può vedere una singola orditura di travi lignee. Queste ultime hanno una 
sezione all’incirca di 15 x 20 cm ed hanno un interasse di 70 cm. Non è 
comunque da escludere la presenza di solai lignei con doppia orditura, 
che però non possono essere determinati con certezza in assenza di prove 
























Figura 4.17 Impalcato ligneo a singola orditura. 
 
 
Figura 4.18 Travi lignee. 
 
 
Figura 4.19 Travi lignee. 
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Si possono fare alcune considerazioni storiche riguardo a questo tipo di 
impalcato per poi provare a risalire alla sua conformazione. 
I solai lignei erano formati con elementi lineari ricavati dal taglio dei 
tronchi. Il grande uso di questa tecnologia produsse una sorta di 
standardizzazione nelle dimensioni e nella denominazione degli elementi 
che è diversa da regione a regione. In genere oggi si intendono per travi 
gli elementi della struttura primaria, per travicelli o travetti gli elementi 
della piccola armatura che sopportano direttamente il tavolato e per 
tavole le assi usate nella formazione del tavolato. 
Le impalcature lignee si differenziano notevolmente in relazione al tipo 
di orditura, ai legamenti e appoggi sui muri, alle connessioni tra gli 
elementi e al tipo di finitura. 
Secondo i trattati sulle costruzioni, gli appoggi devono essere realizzati 
in modo da garantire la buona conservazione della parte della struttura 
che si innesta nel muro; questa se completamente murata non potrebbe 
mantenersi integra a lungo. Inoltre, per garantire la collaborazione del 
solaio alla stabilità dell’edificio si devono collegare i suoi elementi alle 
murature d’ambito, sia per trattenerle, sia per evitare che le estremità 
delle travi, nel caso di eventi sismici, si comportino come teste di ariete. 
L’orditura può essere semplice o composta da più serie di elementi. Nel 
primo caso si ha un solaio, tipico delle zone più ricche di legname, in cui 
si utilizzano travi di sezione media, che vanno direttamente da muro a 
muro, anche su luci abbastanza elevate; occorre in questi casi che 
l’interasse degli elementi sia però contenuto, per ridurre il carico e la 
sollecitazione flessionale. In questo caso le tavole possono essere 
disposte parallelamente ai travicelli, data la loro vicinanza. 
In altre situazioni le tavole si dispongono normalmente ai travicelli, 
consentendo un maggior diradamento di questi ultimi; ciò, però, ne 
consente l’uso solo su luci più brevi e quindi comporta generalmente la 
necessità di un’orditura di travi inferiore. Questa soluzione consente di 
utilizzare legni relativamente corti, poco pesanti e quindi maneggevoli 
mentre le difficoltà sono concentrate sulle travi principali. I solai con 
travature composte sono, nella maggior parte dei casi, costituiti da due 
ordini, ossia dalle travi principali su cui appoggia l’orditura secondaria 
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dei travicelli; in questi casi, si può avere una sola trave principale che 
divide la stanza, oppure più travi, poste a un intervallo oscillante intorno 
ai 3 metri, che è la lunghezza con cui venivano commerciati i travicelli 
più piccoli. 
Sull’estradosso dei travicelli veniva fissato il tavolato per ottenere il 
piano su cui stendere il pavimento; questo tavolato, eccezionalmente, 
poteva essere anche direttamente utilizzato quale calpestio, come 
accadeva, talvolta, nei locali rustici o nei sottotetti. 
Nella tradizione dei solai lignei compare, probabilmente solo 
nell’Ottocento, anche il contro tavolato; si tratta di una replica dell’assito 
con direzione perpendicolare o inclinata a 45 gradi rispetto al tavolato 
inferiore. La sua funzione è quella di distribuire più efficacemente i 
carichi concentrati, di limitare le oscillazioni e di collegare meglio, 
mediante le chiodature, gli elementi sottostanti; si dota così il solaio 
anche di una minore deformabilità sul suo stesso piano orizzontale, come 
con una sorta di controventamento e, in effetti, soprattutto a questo scopo 
il contro tavolato veniva e viene tutt’oggi consigliato, con finalità 
antisismiche. 
Il piano orizzontale, all’estradosso del solaio di legno, veniva anche 
realizzato con elementi laterizi, in alternativa al tavolato. 
Oltre al tavolato di base, se ne doveva realizzare uno ulteriore di 
ripartizione dei carichi e di finitura; più spesso questo compito era 
adempiuto da un astrico, ovvero da un massetto o caldana, realizzati con 
materiali poco coerenti, tali cioè da assecondare le deformazioni, 
immancabili nel tempo, del legno e quindi del solaio; la granulometria 
era variabile, generalmente composta da frammenti di mattone e 
calcinacci, più grandi sotto e disposti quasi a secco, più sottili salendo 
allo strato superiore; questo doveva offrire un piano sufficientemente 
stabile per la posa dei mattoni del pavimento, perciò era realizzato con 
una buona dose di malta. 
Da queste considerazioni si può supporre che il solaio a semplice 
orditura sia composto da delle travi lignee principali, già descritte in 
precedenza, da un tavolato posto sopra di esse di 4 cm, da una soletta di 
cemento armato di 5 cm, da un massetto di materiali incoerenti di 8 cm e 
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La trave lignea si considera realizzata in legno di abete, con un peso 
specifico di 8000 N/m3, pertanto considerando che ha una sezione di 15 
x 20 cm ed un interasse di 70 cm, il suo peso a metro quadro risulta 
essere: 
 
3503437/10800020,015,01 ≅=⋅⋅⋅⋅=travep  N/m2 
 
Anche per il tavolato si considera legno di abete, quindi il peso a metro 
quadro vale: 
 
35032004,08000 ≅=⋅=tavolatop  N/m2 
 
Per la soletta di 5 cm si considera calcestruzzo con peso specifico di 
24000 N/m3, pertanto il peso al metro quadro vale: 
 
120012002400005,0 ≅=⋅=solettap  N/m2 
 
 
Figura 4.20 Dettaglio del solaio in legno. 
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Il massetto di materiali incoerenti si suppone con un peso specifico di 
18000 N/m3 ed il peso a metro quadro risulta essere: 
 
145014401800008,0 ≅=⋅=massettop  N/m2 
 
Per quanto riguarda il pavimento si considera un peso al metro quadro 
pari a 700 N/m2. 
 
Il peso proprio degli elementi divisori interni viene ragguagliato ad un 
carico permanente portato uniformemente distribuito pari a 1200 N/m2. 
 
In definitiva si possono determinare i pesi strutturali e non strutturali del 
solaio ligneo a singola orditura, sommando i contributi determinati in 
precedenza. 
Per il peso permanente portante si considera quello delle travi lignee, del 




=++=++= solettatavolatotravesolegnostrutt pppp  N/m2 
 
Per il peso permanente portato dell’impalcato si considerano il massetto, 




=++=++= trampavmassettosolegnoportato pppp  N/m2 
 
Relativamente ai locali dove si ipotizza sia presente un implacato ligneo 
a doppia orditura, si considera un maggiore peso strutturale rispetto al 
caso della singola orditura, ma lo stesso peso permanente portato. Per il 








=dolegnoportatop  N/m2 
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4.5 Le volte 
 
La gran parte degli ambienti del piano terra risultano coperti da volte, sia 
per quanto riguarda il porticato esterno che corre su via Largo Trombetti, 
sia per i locali interni. Sulla base del sopralluogo effettuato e della 
documentazione reperita da precedenti studi sull’edificio, si può 
affermare che tutte le volte presenti al piano terra sono vere. 
Secondo una definizione data nell’Ottocento da Cavalieri San Bertolo, le 
volte sono “coperture arcuate formate con pietre mattoni od altri 
materiali, insieme cementati od in altra maniera collegati” sì da formare 
una struttura stabile “nella sua posizione per effetto di una pressione che 
si verifica tra i singoli elementi che la compongono e per effetto della 
contropressione eguale ed oppostamente diretta che esercitano gli 
appoggi, contro i quali viene trasmessa la pressione della volta”. 
La volta muraria costituisce la naturale estensione nello spazio della 
struttura lineare dell’arco e anzi si può dire che questo è solo un modello 


















Figura 4.22 Volta a crociera in uno 
degli ambienti al piano terra. 
 
 




Al piano terra della Ca’ Grande dei Malvezzi sono stati riscontrati 
diversi tipi di volte: a crociera, individuate nella maggior parte degli 
ambienti e nel porticato, a botte e a padiglione con lunette. 
La volta a botte è tra le tre la più semplice; la sua superficie di intradosso 
è cilindrica e si ottiene con la traslazione di una retta secondo una 
traiettoria determinata dalla direttrice, nella fattispecie la linea d’arco. 
Sezionando la superficie cilindrica di una volta a botte con piani 
verticali, diagonali o comunque obliqui, si ottengono delle porzioni, 
dette “unghie”, che contengono l’arco direttore e le fronti della volta, e le 
falde complementari. Utilizzando entrambe queste parti, e anche con 
aggiunte particolari, si compongono volte dalla geometria più complessa. 
La volta a crociera viene usata solitamente su ambienti quadrati e si 
ottiene con l’intersezione di due volte a botte cilindriche; se delle parti 
così determinate si mantengono solo le unghie, si ottiene una volta 
poggiante sui muri d’ambito solo in quattro piccole zone, che possono 
ricondursi a pilastrini o colonne. 
La volta a padiglione viene invece utilizzata abitualmente per ambienti 
rettangolari. La forma geometrica si ottiene intersecando due volte a 
botte, togliendo le unghie che vengono così ad essere determinate, quelle 
con gli archi frontali, e lasciando le falde. Un aspetto positivo di queste 
volte consiste nella possibilità di trasferire il carico, quasi 
uniformemente distribuito, su tutti i muri d’ambito. Le lunette 
consentono l’apertura delle finestrature con architrave posto a quota 
maggiore di quella delle imposte. 
Vista la carenza di informazioni sull’esatta conformazione delle volte 
presenti nella Ca’ Grande dei Malvezzi, si è provato ad ipotizzare una 
successione di strati, utilizzando le dimensioni di una “volta tipo”. 
L’analisi dei carichi è stata condotta considerando una volta a crociera, 
con luce di 5 m. Il peso al metro quadro così determinato è stato poi 
esteso a tutti i tipi di volte. 
Per quanto riguarda l’ossatura della volta a crociera, si è pensato ad una 
disposizione dei mattoni in foglio. Considerando le dimensioni del 
mattone bolognese, l’altezza di questo strato è stata pensata di 14 cm. 
Nelle parti della volta più vicine agli appoggi si è considerato un 
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rinfianco, costituito da materiale con peso specifico pari a 18000 N/m3, 
realizzato per evitare lo sfiancamento delle volte e migliorarne la 
stabilità. Per quanto riguarda il riempimento della volta si è ipotizzato un 
materiale con peso specifico pari a 10000 N/m3. 
Relativamente alle parti non strutturali della volta sono stati considerati 
un massetto di 8 cm e un pavimento di 1,5 cm. Il dettaglio della volta è 













La volta a crociera è stata modellata in Autocad per determinarne il 
volume. Sono state tenute separate due parti, quella composta dai 



















Figura 4.24 Costruzione in Autocad della volta a crociera. La parte in arancione 
indica i mattoni ed il rinfianco, mentre quella in giallo il riempimento. 
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Considerando un peso specifico di 18000 N/m3, si può determinare il 
peso complessivo pari a: 
 
79065180003925,4 =⋅=mattP  N 
 






Considerando un peso specifico di 10000 N/m3, si può determinare il 
peso complessivo pari a: 
 
100148100000148,10 =⋅=riempP  N 
 
Siccome la volta insiste su un’area di 25 m2, si può ricavare il peso a 
metro quadro dei due strati appena esaminati: 
 
32006,316225/79065 ≅==mattp  N/m2 
 
400092,400525/100148 ≅==riempp  N/m2 
 
Il massetto di materiali incoerenti si suppone con un peso specifico di 
18000 N/m3 ed il peso a metro quadro risulta essere: 
 
145014401800008,0 ≅=⋅=massettop  N/m2 
 
Per quanto riguarda il pavimento si considera un peso al metro quadro 
pari a 700 N/m2. 
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Il peso proprio degli elementi divisori interni viene ragguagliato ad un 
carico permanente portato uniformemente distribuito pari a 1200 N/m2. 
 
In definitiva si possono determinare i pesi strutturali e non strutturali 
della volta, sommando i contributi determinati in precedenza. 





=== mattvoltastrutt pp  N/m2 
 
Per il peso permanente portato dell’impalcato si considerano il 




=+++=+++= trampavmassettoriempvoltaportato ppppp  N/m2 
 
4.6 Solai in laterocemento 
 
Nella parte nord – occidentale della Ca’ Grande dei Malvezzi si 
riscontrano diversi interventi di epoca recente e, proprio per questo 
motivo, diversi solai, sia del piano terra che dei piani superiori, risultano 
realizzati in laterocemento. 
Si ipotizza che la parte strutturale dell’impalcato sia costituita da 
pignatte, sostenute da travetti, e da una soletta in cemento armato di 5 
cm. Superiormente si considera un massetto per impianti di 10 cm, uno 
strato di allettamento di 4 cm ed infine il pavimento. Il dettaglio 























Ogni pignatta in laterizio pesa 100 N, quindi, considerando che in un 
metro quadro ve ne posso stare circa 8, si ottiene: 
 
8008100 =⋅=pignattep  N/m2 
 
Il calcestruzzo tra le pignatte ha un’area di circa 0,02 m2. Se si considera 
il peso specifico del calcestruzzo pari a 24000 N/m3, si ricava il peso del 
calcestruzzo al metro che vale: 
 
5004802400002,0 ≅=⋅=q  N/m 
 
Considerando che in un metro quadro questo volume si ripete 2 volte, si 
ottiene: 
 
10002500 =⋅=p  N/m2 
 
A questo peso va aggiunto quello della soletta di 5 cm, ricavando: 
 




Figura 4.25 Dettaglio del solaio in laterocemento. 
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Il massetto di 10 cm si pensa realizzato con calcestruzzo alleggerito, che 
presenta peso specifico pari a 10000 N/m3. Si ottiene pertanto: 
 
10001000010,0 =⋅=massettop  N/m2 
 
Anche lo strato di allettamento di 4 cm è considerato di calcestruzzo 
alleggerito, pertanto si ricava: 
 
4001000004,0 =⋅=allettp  N/m2 
 
Per quanto riguarda il pavimento si considera un peso al metro quadro 
pari a 700 N/m2. 
 
Per l’intonaco si considera un peso al metro quadro pari a 300 N/m2. 
 
Il peso proprio degli elementi divisori interni viene ragguagliato ad un 
carico permanente portato uniformemente distribuito pari a 1200 N/m2. 
 
In definitiva si possono determinare i pesi strutturali e non strutturali 
dell’impalcato in laterocemento, sommando i contributi determinati in 
precedenza. 
Per il peso permanente portante si considera quello delle pignatte, del 




=+=+= clspignattelaterostrutt ppp  N/m2 
 
Per il peso permanente portato dell’impalcato si considerano il massetto, 
l’allettamento, il pavimento, l’intonaco e i tramezzi ottenendo: 
 
=++++=++++= 12003007004001000int. trampavallettmassettolateroportato pppppp  






Le scale realizzano un elemento architettonico articolato nella forma e 
nelle dimensioni, con una forte centralità visiva e spaziale. Esse ripetono, 
nella disposizione inclinata, le caratteristiche delle volte murarie e dei 
solai piani, articolandosi in soluzioni calibrate a specifiche esigenze di 
















Nella Ca’ Grande dei Malvezzi sono presenti 4 nuclei scale principali. 
Due sono posizionati nella zona sud – orientale della struttura, uno è 
ubicato in quella centrale mentre il quarto si trova nella parte nord – 
occidentale. Non avendo informazioni al riguardo delle scale, verranno 
ipotizzati dei valori attendibili sia per quanto riguarda i pesi permanenti 
















Figura 4.27 Scalinata nella zona nord 
– occidentale dell’edificio. 
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4.8 Le volterrane 
 
Nella parte sud – orientale della Ca’ Grande dei Malvezzi è presente, 
solo in una limitata porzione, un piano interrato, il cui soffitto risulta 
realizzato con volterrane. Il piano interrato non verrà considerato nelle 
analisi successive, pertanto non interessa conoscere i carichi di questo 











Le volterrane sono voltine a botte, realizzate con mattoni posati di piatto 
in foglio, che poggiano su travi in acciaio. Sono volte sottili che con il 
riempimento, il quale distribuisce i carichi, divengono perfettamente 
idonee per le luci generalmente non superiori al metro o al metro e 20 
centimetri (in qualche caso anche 1,5 - 1,8 m). 
L’imposta delle voltine si realizzava sull’estradosso dell’ala inferiore del 
profilato e la monta, per arco ribassato o ellittico, era generalmente di 
circa 5 cm e comunque tra 1/10 e 1/15 della corda; si evitava che la 
freccia superasse l’ala superiore della trave, per non aumentare troppo lo 
spessore del riempimento. In realtà spesso quest’ultimo era un vero e 
proprio massetto, con una discreta compattezza; anche se non di 
calcestruzzo di ottima qualità, sicuramente collaborava alla stabilità della 
voltina, sia ripartendo i carichi, sia contribuendo al mantenimento della 
forma, ruolo importantissimo, specialmente per le volte sottili di mattoni 
in foglio. 
L’impiego di queste voltine implica la presenza di spinte che 
normalmente non costituiscono un problema; infatti le spinte delle 
 
Figura 4.28 Volterrana. 
 
 
Figura 4.29 Volterrana. 
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voltine centrali si elidono a vicenda mentre quelle relative ai campi 
estremi, essendo generate da strutture relativamente piccole, sono 
facilmente sopportabili direttamente dalla muratura. 
 
4.9 I carichi variabili 
 
In base alla posizione dell’impalcato ed all’attività svolta nei diversi 
locali del fabbricato è stato possibile distinguere i carichi variabili che 
agiscono sui vari solai. 
Per quanto riguarda gli ambienti dei piani intermedi, sono stati 
determinati i seguenti carichi variabili, ai quali è stato assegnato il valore 
previsto dalle NTC del 2008 nella tabella 3.1.II: 
 
• Variabili residenziali: assegnato agli impalcati che sostenevano 
terrazze esterne o locali interni, non accessibili al pubblico e di 
uso sporadico. 
È stato assunto un valore pari a 2000 N/m2.  
• Variabili uffici aperti al pubblico: è stato assunto un valore pari 
a 3000 N/m2. 
• Variabili scale: è stato assunto un valore pari a 4000 N/m2. 
• Variabili sale convegni: è stato assunto un valore pari a 4000 
N/m2. 
• Variabili musei: è stato assunto un valore pari a 5000 N/m2. 
 
Per quanto riguarda la copertura, sono stati considerati i seguenti carichi 
variabili: 
 
• Variabili di copertura: per sottotetti accessibili per sola 
manutenzione. 
È stato assunto un valore pari a 500 N/m2. 
• Variabili neve: è stato assunto un valore pari a 1200 N/m2. 
 
L’espressione mediante la quale si è calcolato il carico di neve in 
copertura è quella riportata al paragrafo 3.4.1 delle NTC del 2008: 
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tEskis CCqq ⋅⋅⋅= µ  
 
Il carico di neve sulla copertura dipende dalle condizioni locali di clima 
e di esposizione, considerando la variabilità delle precipitazioni nevose 
da zona a zona.  
Il comune di Bologna ricade nella “Zona I – Mediterranea” ed essendo 
ad un’altezza sul livello del mare pari a circa 50 m ha un valore 
caratteristico del carico di neve pari a: 
 
1500=skq  N/m2 
 
Il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per modificare il 
valore del carico di neve in copertura in funzione delle caratteristiche 
specifiche dell’area in cui sorge l’opera. Assumendo come classe di 
topografia quella “Normale” si può assumere CE = 1. 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della 
riduzione del carico di neve a causa dello scioglimento della stessa, 
causata dalla perdita di calore della costruzione. In assenza di uno 
specifico e documentato studio, deve essere utilizzato Ct = 1. 
Il valore del coefficiente di forma µi, essendo l’inclinazione della falda 
compresa tra 0° e 30°, può essere assunto pari a 0,8. 
Il valore del carico di neve sulla copertura risulta pertanto essere pari a: 
 











4.10 Riassunto dei carichi 
 
Si riporta di seguito nella tabella un riassunto dei pesi strutturali e portati 
determinati per i diversi tipi di impalcati. 
 
Impalcato  Peso strutturale [N/m2] Peso portato [N/m2] 
Copertura 800 1700 
Solaio in acciaio e laterizio 2200 2800 
Solaio in lamiera grecata 2400 2800 
Solaio in legno 
(singola orditura) 1900 3350 
Solaio in legno 
(doppia orditura) 2200 3350 
Volta 3200 7350 
Solaio in laterocemento 3000 3600 
Scala 3000 4000 
 






















































5. LA PERICOLOSITÀ SISMICA E LO SPETTRO DI 
RIFERIMENTO UTILIZZATI NELLE ANALISI 
 
Nel seguente capitolo verrà determinato lo spettro di risposta di progetto 
in accelerazione che sarà poi utilizzato nelle analisi successive.  
I riferimenti che verranno fatti relativamente a formule o tabella sono 
riconducibili al Decreto Ministeriale del 14/01/2008 ed alla relativa 
Circolare di applicazione. 
 
5.1 Vita nominale, classe d’uso e periodo di riferimento 
 
La vita nominale di un’opera strutturale VN è intesa come il numero di 
anni nel quale la struttura, purché soggetta alla manutenzione ordinaria, 
debba poter essere usata per lo scopo al quale è destinata. Siccome la 
costruzione in esame può essere considerata un’opera ordinaria, 
attraverso la tabella 2.4.I si può assumere una vita nominale pari a       
VN = 50 anni. 
In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenze di 
un’interruzione di operatività o di un eventuale collasso, le costruzioni 
sono suddivise in classi d’uso. 
L’edificio che si sta analizzando può essere inserito in classe III, in 
quanto si tratta di una costruzione il cui uso preveda affollamenti 
significativi. 
Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono valutate in relazione 
ad un periodo di riferimento VR che si ricava, per ciascun tipo di 
fabbricato, moltiplicandone la vita nominale VN per il coefficiente d’uso 
CU: 
 
UNR CVV ⋅=  
 
Il valore del coefficiente d’uso CU è definito al variare della classe d’uso. 
Nel caso di classe III, si ricava dalla tabella 2.4.II un valore pari a        
CU = 1,50.  
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Il periodo di riferimento risulta quindi essere: 
 
755,150 =⋅=RV  anni 
 
5.2 Il periodo di ritorno del sisma 
 
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei 
diversi stati limite considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosità 
sismica di base” del sito di costruzione. 
La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale 
massima attesa ag in condizioni di campo libero su sito di riferimento 
rigido con superficie topografica orizzontale (di categoria A), nonché di 
ordinate dello spettro di risposta elastico in accelerazione ad essa 
corrispondente Se(T), con riferimento a prefissate probabilità di 
eccedenza PVR nel periodo di riferimento VR. 
Per quanto riguarda le analisi che verranno eseguite nel seguito interessa 
analizzare lo Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV).  
Questo stato limite, in normativa, è descritto come segue: 
 
Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto 
la costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed 
impiantistici e significativi danni dei componenti strutturali cui si associa 
una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle azioni 
orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della resistenza e 
rigidezza per azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del 
collasso per azioni sismiche orizzontali. 
 
Ad ogni stato limite corrisponde una determinata probabilità di 
superamento nel periodo di riferimento VR, indicata con PVR. 
Nel caso dello Stato Limite di salvaguardia della Vita si ha che       
PVR = 10%. 





RR VNUVRR PVCPVT −⋅−=−−=  
 
Si ottiene pertanto: 
 
7128,711)10,01ln(/75 ≅=−−=RT  anni 
 
5.3 Categoria di sottosuolo e condizioni topografiche 
 
In assenza di analisi specifiche, per la definizione dell’azione sismica si 
può fare riferimento a un approccio semplificato, che si basa 
sull’individuazione di categorie di sottosuolo di riferimento. 
Nel caso in esame, utilizzando la tabella 3.2.II, si individua come “C” la 
categoria del sottosuolo. 
Si tratta di depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o 
terreni a grana fina mediamente consistenti con spessori superiori a 30 
m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà 
meccaniche con la profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 180 m/s e 
360 m/s (ovvero 15 < NSPT,30 < 50 nei terreni a grana grossa e 70 < cu,30 < 
250 kPa nei terreni a grana fina). 
Per quanto riguarda l’analisi delle condizioni topografiche, nel caso di 
configurazioni superficiali semplici si può utilizzare la classificazione 
della tabella 3.2.IV. 
Nel caso in esame si ricade nella categoria “T1” ossia superficie 
pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione media i ≤ 15°. 
 
5.4 Individuazione dei parametri per la definizione delle forme 
spettrali 
 
Ai fini della normativa le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle 
probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, a partire dai 
valori dei seguenti parametri su sito di riferimento rigido orizzontale: 
 
ag: accelerazione orizzontale massima al sito; 
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F0: valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in 
accelerazione orizzontale. 
 
TC*: periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in 
accelerazione orizzontale.  
 
Per definire la pericolosità sismica del sito ove risiede l’edificio occorre 
conoscere le sue coordinate geografiche. Il sito è contornato da una 
griglia i cui nodi hanno un’identificazione geografica ID (Codice 
Identificativo) riportata nella tabella 1 dell’allegato B delle NTC 2008. 
In questa tabella, in corrispondenza di ogni ID sono indicati i parametri 
di pericolosità sismica ag, F0 e TC*. 
La costruzione in esame è localizzata a Bologna, per la quale si possono 





Possono quindi essere individuati i quattro nodi della griglia che 















Figura 5.1 Nodi della griglia nell’area 
attorno a Bologna. 
 
 
Figura 5.2 ID dei quattro nodi della 
griglia che comprendono Bologna. 
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Sono riportati in tabella i parametri relativi ai quattro punti individuati e 
la loro distanza da Bologna. 
 
   
TR = 712 anni  
ID LON LAT ag F0 TC* Dist.(km) 
16730 11,317 44,515 0,1886 · g 2,43 0,31 2,8532 
16731 11,388 44,516 0,1916 · g 2,43 0,31 3,053 
16952 11,319 44,465 0,1901 · g 2,40 0,32 5,381 
16953 11,389 44,466 0,1948 · g 2,40 0,32 5,4962 
 
        Tabella 5.1 Parametri per la definizione delle forme spettrali per ogni ID. 
 
È possibile ottenere il valore dei parametri spettrali ag, F0, TC*, propri del 
sito in esame tramite media pesata con i quattro punti della griglia di 





















p = valore del parametro di interesse; 
pi = valore del parametro di interesse nell’i-esimo punto della maglia 
elementare contenente il punto in esame; 
di = distanza del punto in esame dall’i-esimo punto della maglia 
suddetta. 
 
Si possono quindi ricavare i parametri relativi a Bologna considerando 









































































=CT  s 
 
Si possono riassumere i valori appena ricavati in tabella. 
 
   
TR = 712 anni 
 LON LAT ag F0 TC* 
Bologna 11,3514 44,5075 0,191 · g 2,419 0,314 
 
                  Tabella 5.2 Parametri relativi al sito in esame. 
 
5.5 Amplificazione stratigrafica e topografica 
 
Il coefficiente di amplificazione stratigrafica SS nel caso di categoria 
di sottosuolo “C”, deve essere compreso nell’intervallo: 
 
50,160,070,100,1 0 ≤⋅⋅−≤ g
a
F g  
 
Considerando un tempo di ritorno di 712 anni, si ricava: 
 
423,14227826,1191,0419,260,070,1 ≅=⋅⋅−=SS  
 
Il coefficiente CC nel caso di categoria di sottosuolo “C” vale invece: 
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( ) 33,0*05,1 −⋅= CC TC  
 
Considerando un tempo di ritorno di 712 anni, si ricava: 
 
( ) 539,1538872062,1314,005,1 33,0 ≅=⋅= −CC  
 
Per quanto riguarda il coefficiente topografico ST esso vale 1 in quanto 
la categoria topografica in cui sorge l’edificio è la T1. 
Si può quindi ricavare il coefficiente S che è dato dalla formula 
TS SSS ⋅= . 
Considerando un tempo di ritorno di 712 anni, si ricava: 
 
423,11423,1 =⋅=S  
 
5.6 Spettro di risposta elastico in accelerazione 
 
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma 
spettrale (spettro normalizzato) riferita ad uno smorzamento 
convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore dell’accelerazione 
orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. 
Gli spettri così definiti possono essere utilizzati per strutture con periodo 
fondamentale minore o uguale a 4,0 s. 
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente 
orizzontale è definito dalle seguenti espressioni: 
 
























CB TTT <≤                   ( ) 0FSaTS ge ⋅⋅⋅= η  
 








TFSaTS Cge 0η  
 
 106







TTFSaTS DCge η  
 
Si considera uno smorzamento del 5% pertanto η = 1. 
TC è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante 
dello spettro e vale *CCC TCT ⋅= . 
TB è il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad 
accelerazione costante e vale 3/CB TT = . 
TD è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante 
dello spettro, espresso in secondi mediante la relazione 6,10,4 +⋅=
g
a
T gD . 
Nel caso dello Stato Limite di salvaguardia della Vita, si ha che: 
 
483,0314,0539,1 =⋅=CT  s 
 
161,03/483,0 ==BT  s 
 
364,26,1191,00,4 =+⋅=DT  s 
 
















Figura 5.3 Spettro di risposta elastico agli SLV. 
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5.7 Spettro di progetto 
 
Nello Stato Limite di Salvaguardia della Vita, qualora le verifiche non 
vengano effettuate tramite l’uso di opportuni accelerogrammi ed analisi 
dinamiche al passo, ai fini del progetto o della verifica delle strutture le 
capacità dissipative delle strutture possono essere messe in conto 
attraverso una riduzione delle forze elastiche, che tiene conto in modo 
semplificato della capacità dissipativa anelastica della struttura, della sua 
sovraresistenza, dell’incremento del suo periodo proprio a seguito delle 
plasticizzazioni.  
In tal caso, lo spettro di progetto Sd(T) da utilizzare è lo spettro elastico 
corrispondente riferito alla probabilità di superamento nel periodo di 
riferimento PVR considerata, con le ordinate ridotte sostituendo η con 
1/q, dove q è il fattore di struttura. 
Il valore del fattore di struttura q da utilizzare per ciascuna direzione 
dell’azione sismica, dipende dalla tipologia strutturale, dal suo grado di 
iperstaticità e dai criteri di progettazione adottati e prende in conto le non 
linearità di materiale. 
Al punto C8.7.1.2 della Circolare di Applicazione delle NTC del 2008, 
viene specificato che nel caso più sfavorevole si può assumere per le 
costruzioni in muratura, un fattore di struttura pari a: 
 
15,1 αα uq ⋅=  
 
In assenza di più precise valutazioni, il rapporto 1αα u  può essere 
assunto pari a 1,5. 
Si ricava quindi che il fattore di struttura vale: 
 
25,25,15,1 =⋅=q  
 
Volendo eseguire una trattazione generale, si sceglie in questa fase di 
assegnare al fattore di struttura un valore pari a 1. Del reale fattore 
di struttura del fabbricato verrà tenuto conto nei risultati finali delle 
analisi. 
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Per le analisi di tipo sismico si è scelto di adottare uno spettro di risposta 
elastico scalato ad un’accelerazione di plateau pari a 0,1g. Tale scelta è 
motivata dal fatto che in questo modo è possibile ottenere non solo la 
stima della sicurezza della costruzione nei confronti dell’accelerazione di 
riferimento per il sito in esame, ma è possibile ottenere indicazioni di 
carattere generale sui valori di accelerazione che determinano 
l’innescarsi dei possibili meccanismi di crisi della struttura. 
Di seguito vengono brevemente descritte le modalità con le quali è stato 
ricavato lo spettro di risposta adottato nelle analisi dinamiche modali con 
spettro di risposta per ricavare le sollecitazioni sismiche. 
In primo luogo lo spettro elastico da normativa, riportato in Figura 5.3, è 
stato modificato, estendendo il plateau su tutto il tratto compreso tra       















In secondo luogo, lo spettro appena ottenuto (Figura 5.4) è stato scalato 
in modo da avere un’accelerazione di plateau pari a 0,1g. Quest’ultimo è 
lo spettro che è stato successivamente adottato nelle analisi dinamiche 

















































































6. LE COMBINAZIONI DI CARICO 
 
In questo capitolo verranno spiegate le combinazioni di carico che sono 
state utilizzate per le analisi eseguite sulla struttura, partendo dalla 
definizione dei tipi di carico e delle condizioni di carico. Verrà inoltre 
illustrata la metodologia con cui queste combinazioni di carico sono state 
inserite nel programma di calcolo SAP2000. 
 
6.1 I tipi di carico o “load patterns” 
 
Con il termine “load pattern” (in italiano “tipo di carico”) si intende la 
distribuzione spaziale di uno specifico insieme di forze, di spostamenti o 
di altri effetti che agiscono su una struttura. 
Per quanto concerne la struttura in esame sono stati inseriti in SAP2000 i 
seguenti “load patterns”: 
 
• DEAD: costituiscono i pesi propri di tutti gli elementi strutturali. 
• Permanenti portati. 
• Variabili di copertura. 
• Variabili scale. 
• Variabili musei. 
• Variabili uffici pubblici. 
• Variabili residenziali. 
• Variabili neve. 
• Variabili convegni. 
 
Le prime due voci dell’elenco rappresentano le azioni che agiscono 
durante tutta la vita nominale della costruzione, la cui variazione di 
intensità nel tempo è così piccola e lenta da poterle considerare, con 
sufficiente approssimazione, costanti nel tempo. 
Le restanti azioni sono quelle che agiscono sulla struttura o 
sull’elemento strutturale con valori istantanei che possono risultare 












6.2 Le condizioni di carico o “load cases” 
 
Il “load case” (in italiano “condizione di carico”) definisce come i “load 
patterns” sono applicati (staticamente o dinamicamente), come la 
struttura risponde (linearmente o non linearmente) e come l’analisi è 
eseguita (ad esempio attraverso un’analisi modale). 
Ad ognuno dei tipi di carico definiti in precedenza viene fatto 
corrispondere un “load case”: in pratica il programma, nella fase di 













In questa fase il programma viene quindi istruito sulle analisi che dovrà 
effettuare, che nello specifico sono: 
 
 
Figura 6.1 Definizione dei Load Patterns in SAP2000. 
 
 
Figura 6.2 Definizione dei Load Cases in SAP2000. 
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• Analisi lineare statica: per quanto riguarda i carichi permanenti 
portanti (DEAD), i carichi permanenti portati e i carichi variabili. 
• Analisi dinamica modale: per determinare i modi di vibrare della 
struttura e i relativi periodi. La condizione di carico è stata 
denominata “MODAL”. 
• Analisi dinamica modale con spettro di risposta: eseguita sulla 
base dello spettro di risposta determinato nel capitolo precedente, 
per valutare gli effetti della forza sismica secondo x (Sx) e 
secondo y (Sy). Per la definizione delle forze agenti orizzontali si 
fa riferimento ad una quadratura secondo la combinazione SRSS 
(Square Root Square Sum). 
Gli effetti dell’azione sismica sono stati valutati tenendo conto 
delle masse associate ai seguenti carichi gravitazionali: 
 




G1, G2 rappresentano i pesi propri (permanenti) degli elementi 
strutturali e non strutturali 
  
Ψ2j rappresenta il coefficiente di combinazione delle azioni 
variabili 
Qkj rappresenta i carichi variabili (valore caratteristico) 
 
Nel caso in esame è stato assunto Ψ2j = 0 per i carichi variabili 
della neve e della copertura, Ψ2j = 0,3 per i carichi variabili degli 
ambienti residenziali ed uffici, Ψ2j = 0,6 per i carichi variabili di 
ambienti suscettibili di affollamento (quali scale, musei e sale 
convegni). 
Tali coefficienti sono stati inseriti in SAP2000 nella finestra Mass 



















6.3 Le combinazioni di carico o “load combinations” 
 
Le “load combinations” (in italiano “combinazioni di carico”) consistono 
nella somma dei risultati delle analisi di determinati “load cases”. 
Nell’analisi della struttura sono state considerate le seguenti 
combinazioni di carico: 
 
• Combinazione statica agli SLU. 
• Combinazione dei carichi statici con fattorizzazione sismica. 
• Combinazione dell’azione sismica con i carichi statici. 
• Combinazione statica agli SLE. 
• Combinazione statica alle tensioni ammissibili. 
 
6.3.1 Combinazione statica agli SLU 
 
Per valutare la sicurezza nei confronti dei carichi verticali statici, così 
come previsto al punto 2.5.3 del Decreto Ministeriale del 14/01/2008, è 
 




stata considerata la combinazione allo stato limite ultimo (SLU) di 
seguito riportata: 




G1, G2 rappresentano i pesi propri (permanenti) degli elementi 




rappresentano i coefficienti parziali di combinazione 
  
Qkj rappresenta i carichi variabili (valore caratteristico) 
 
Nel caso in esame sono stati assunti γG1 = 1,3, γG2 = 1,5 e γGi = 1,5 come 
























6.3.2 Combinazione dei carichi statici con fattorizzazione sismica 
 
Questa combinazione è stata denominata “Statica per sisma” ed è 
funzionale alla combinazione delle azioni spiegata nel paragrafo 6.3.3. 
La combinazione “Statica per sisma” considera i carichi statici 
utilizzando la fattorizzazione sismica, nella maniera di seguito riportata: 
 




G1, G2 rappresentano i pesi propri (permanenti) degli elementi 
strutturali e non strutturali 
  
Ψ2j rappresenta il coefficiente di combinazione delle azioni 
variabili 
  
Qkj rappresenta i carichi variabili (valore caratteristico) 
 
Nel caso in esame è stato assunto Ψ2j = 0 per i carichi variabili della neve 
e della copertura, Ψ2j = 0,3 per i carichi variabili degli ambienti 
residenziali ed uffici, Ψ2j = 0,6 per i carichi variabili di ambienti 
suscettibili di affollamento (quali scale, musei e sale convegni). 
 
6.3.3 Combinazione dell’azione sismica con i carichi statici 
 
Le analisi sismiche sono state condotte, così come previsto al punto 2.5.3 
del Decreto Ministeriale del 14/01/2008, considerando la seguente 
combinazione tra gli effetti dell’azione del sisma e i “carichi statici”: 
 




G1, G2 rappresentano i pesi propri (permanenti) degli elementi 
strutturali e non strutturali 
  
E rappresenta l’azione sismica per lo stato limite in esame 
  
Ψ2j rappresenta il coefficiente di combinazione delle azioni 
variabili 
  
Qkj rappresenta i carichi variabili (valore caratteristico) 
 
Nel caso in esame è stato assunto Ψ2j = 0 per i carichi variabili della neve 
e della copertura, Ψ2j = 0,3 per i carichi variabili degli ambienti 
residenziali ed uffici, Ψ2j = 0,6 per i carichi variabili di ambienti 
suscettibili di affollamento (quali scale, musei e sale convegni). 
Sommando la combinazione “Statica per sisma” con le condizioni di 
carico Sx (sisma secondo la direzione x) e Sy (sisma secondo la 
direzione y), si sono ottenute le seguenti 3 combinazioni: 
 
• “Statica per sisma + Sx +Sy” corrispondente ai carichi statici 
combinati con il 100% dello spettro di risposta applicato 
contemporaneamente in direzione x e in direzione y (questo caso è 
stato calcolato ma non utilizzato nelle analisi in quanto 
eccessivamente a favore di sicurezza). 
 
• “Statica per sisma + Sx + 0,3 Sy” corrispondente ai carichi statici 
combinati con il 100% dello spettro di risposta applicato in 
direzione x e il 30% in direzione y. 
 
• “Statica per sisma + 0,3 Sx + Sy” corrispondente ai carichi statici 
combinati con il 100% dello spettro di risposta applicato in 





















6.3.4 Combinazione statica agli SLE 
 
Per valutare la sicurezza nei confronti dei carichi verticali statici, così 
come previsto al punto 2.5.3 del Decreto Ministeriale del 14/01/2008, è 
stata considerata la combinazione “quasi permanente” agli stati limite di 
esercizio (SLE) di seguito riportata: 
 




G1, G2 rappresentano i pesi propri (permanenti) degli elementi 
strutturali e non strutturali 
  




Figura 6.5 Combinazione “Statica per sisma + Sx + 0,3 Sy”. 
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Qkj rappresenta i carichi variabili (valore caratteristico) 
 
Nel caso in esame è stato assunto Ψ2j = 0 per i carichi variabili della neve 
e della copertura, Ψ2j = 0,3 per i carichi variabili degli ambienti 
residenziali ed uffici, Ψ2j = 0,6 per i carichi variabili di ambienti 
suscettibili di affollamento (quali scale, musei e sale convegni). 
 
6.3.5 Combinazione statica alle tensioni ammissibili 
 
Per valutare la sicurezza nei confronti dei soli carichi verticali statici, in 
relazione alle normative passate, è stata considerata una combinazione 
dei carichi alle tensioni ammissibili. Nel dettaglio in questa 
combinazione le varie tipologie di carico sono state sovrapposte 
adottando dei fattori moltiplicativi unitari: 
 




G1, G2 rappresentano i pesi propri (permanenti) degli elementi 
strutturali e non strutturali 
  
Qkj rappresenta i carichi variabili (valore caratteristico) 
 














































Figura 6.6 Combinazioni di carico inserite in SAP2000. 
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7. MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA 
 
Nel seguente capitolo verranno analizzati i passaggi che hanno portato 
alla realizzazione del modello della struttura in SAP2000. 
 
7.1 Caratteristiche degli elementi in muratura e problematiche 
generali nella modellazione 
 
Al fine della corretta modellazione meccanica di una costruzione storica 
in muratura, è opportuno conoscere il funzionamento dei diversi 
elementi che la compongono: il materiale muratura, il suo utilizzo nei 
diversi elementi costruttivi e le modalità di connessione tra questi nella 
formazione dell’intera costruzione. 
I mattoni hanno in genere un comportamento elasto – fragile, con una 
resistenza a trazione minore rispetto a quella a compressione, ma 
comunque significativa. La malta presenta un comportamento elasto – 
fragile in trazione, con resistenza molto inferiore rispetto a quella dei 
mattoni, mentre in compressione e taglio il suo comportamento è duttile 
e fortemente non lineare. La risposta meccanica dei giunti è fortemente 
influenzata dall’attrito e presenta forti non linearità. In generale quindi le 
caratteristiche meccaniche della muratura dipendono dai parametri di 
resistenza e deformabilità dei materiali costituenti. 
Nella muratura gli elementi sono disposti per strati successivi, in genere 
ad andamento orizzontale; ciò determina la formazione di giunti 
principali continui e di giunti secondari discontinui (al contatto tra due 
elementi adiacenti) in quanto opportunamente sfalsati. L’orientamento 
dei giunti principali è in genere ortogonale alle sollecitazioni di 
compressione prevalenti, al fine di ottimizzare il comportamento della 
muratura sotto carichi di esercizio. Tuttavia i giunti principali diventano 
potenziali piani di discontinuità, con conseguenze sulla resistenza del 
solido murario, in presenza di sollecitazioni di trazione e taglio dovute 
all’azione sismica. In questi casi l’attrito, generato sui giunti dalle 
tensioni normali di compressione associate alle forze inerziali, 
contribuisce alla resistenza ed alla dissipazione. 
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L’ingranamento nel piano della muratura influisce sul comportamento a 
taglio; in generale esso è funzione del rapporto medio tra la base e 
l’altezza degli elementi e dei criteri di sfalsamento dei giunti secondari. 
La risposta sismica di una struttura in muratura non dipende unicamente 
dal materiale impiegato, ma anche da diversi aspetti tecnologici, ed in 
particolare dai collegamenti tra gli elementi strutturali. 
Le costruzioni storiche in muratura, infatti, sono generalmente costituite 
da sistemi più o meno complessi di pareti ed orizzontamenti (solai lignei, 
volte,…). 
Le pareti possono essere considerate come elementi strutturali 
bidimensionali, che per la scarsa resistenza a trazione della muratura 
presentano una risposta molto diversa ad azioni orizzontali nel piano e 
fuori dal piano. 
La qualità della risposta globale è funzione sia del corretto 
dimensionamento delle pareti sia della capacità del sistema di trasferire 
le azioni tra tali elementi (connessione tra le pareti verticali e 
connessione dei solai alle pareti). L’efficacia dei collegamenti tra pareti 
verticali è principalmente legata all’ammorsamento nelle zone di 
connessione; inoltre, un contributo significativo può derivare dalla 
presenza di catene metalliche o di altri dispositivi puntuali. L’efficacia 
dei collegamenti tra le pareti e i solai è funzione del sistema di appoggio 
(dimensione della superficie d’appoggio, sagomatura della testa delle 
travi, connessioni metalliche). 
La valutazione del comportamento degli orizzontamenti nel proprio 
piano in termini di rigidezza e di capacità di collegamento delle pareti 
dell’edificio si presenta come una problematica molto importante, 
considerata la varietà delle situazioni riscontrabili e la difficile 
valutazione delle reali condizioni di connessione tra gli elementi 
costruttivi. Per quanto riguarda gli aspetti di rigidezza nel piano sono 
riscontrabili due condizioni estreme: 
 
• Orizzontamenti indeformabili; 
• Orizzontamenti privi di rigidezza. 
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Il primo caso, specifico della tipologia dei solai in c.a. è raramente 
presente nell’edilizia storica, mentre è ricorrente nell’edilizia recente. In 
questa eventualità sono applicabili le modellazioni a piano rigido e i 
metodi di analisi previsti dalle norme. Anche in assenza di 
indeformabilità dei piani la normativa prevede l’analisi globale 
dell’intero organismo. Tale analisi globale si può effettuare solo con una 
determinazione dell’effettivo valore di rigidezza ai piani, che di solito 
risulta incerta e poco affidabile. È quindi giustificato, almeno in alcuni 
casi, riferirsi al secondo caso limite che porta ad una modellazione piana 
per pareti singole: quelle disposte nella direzione del sisma e soggette, 
ciascuna, ai carichi verticali ed alle masse di competenza. 
La modellazione e la verifica delle strutture storiche in muratura è quindi 
un problema complesso per la difficoltà di considerare adeguatamente la 
geometria, i materiali e le condizioni di vincolo interno. È richiesta 
inoltre un’approfondita conoscenza (indagine storica, rilievo strutturale e 
tecnologico, indagini diagnostiche), al fine di scegliere: 
 
• Lo schema strutturale, che se possibile deve essere riconosciuto o 
verificato dalle vicende passate. 
• Il tipo di analisi, condizionato dallo schema strutturale ma anche 
dalle finalità dell’analisi stessa. 
 
La complessità delle costruzioni in muratura, costituite da elementi bi e 
tridimensionali, suggerisce il ricorso al metodo degli elementi finiti, in 
quanto teoricamente in grado di modellare la risposta di geometrie 
complesse, in condizioni di massima generalità nei vincoli e nei carichi. 
Nel caso frequente di immobili costituiti da pareti, volte o cupole, risulta 
spesso conveniente schematizzare la struttura come elementi 
bidimensionali (con comportamento a piastra o a membrana), in grado di 
simulare adeguatamente il comportamento nel piano e fuori dal piano. 
L’analisi elastica ad elementi finiti può fornire indicazioni utili per una 
preliminare interpretazione del comportamento del fabbricato. In questo 
tipo di analisi si possono riscontrare nella struttura delle zone nelle quali 
le tensioni principali di trazione sono superiori all’effettiva resistenza a 
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trazione della muratura. Se queste zone sono di limitata ampiezza, il 
fabbricato reale probabilmente presenterà in quei punti una lieve 
fessurazione (lesioni fisiologiche) e la soluzione fornita dall’analisi 
elastica ad elementi finiti può essere ritenuta in una certa maniera 
attendibile. L’analisi elastica ad elementi finiti è quindi utile per 
descrivere il comportamento strutturale in esercizio, nel caso di una 
costruzione non soggetta a dissesti significativi. 
 
7.2 La modellazione della struttura 
 
Nel seguente paragrafo verranno illustrate le modalità con le quali è stato 
realizzato il modello dell’edificio, partendo dalla sua modellazione in 
Autocad, proseguendo con l’importazione nel programma di calcolo 
SAP2000 ed illustrando infine tutti gli accorgimenti presi per simulare al 
meglio il comportamento della struttura reale. 
 
7.2.1 La modellazione in AutoCad 
 
Le piante strutturali, ricavate grazie ad un’attenta analisi del rilievo 
architettonico, sono state la base da cui partire per la realizzazione del 
modello. Primo aspetto da definire è stata la precisione con la quale si 
voleva riprodurre la struttura. Tale caratteristica incide fortemente nelle 
fasi successive di calcolo, in quanto una discretizzazione troppo accurata 
delle piante, e di conseguenza dell’intero modello, può comportare tempi 
di calcolo eccessivamente lunghi ed anche una certa difficoltà nella 
gestione del modello stesso. Al contrario, una discretizzazione poco 
definita, se da un lato velocizza i tempi di calcolo, dall’altra parte 
conduce a risultati imprecisi e non troppo attendibili. 
Si è pertanto deciso di discretizzare le piante con elementi di lunghezza 
pari a mezzo metro, in modo da conciliare i due aspetti sopracitati, ossia 
l’accuratezza dei risultati e la facilità di gestione del file. Le piante sono 
state quindi ricalcate in AutoCad utilizzando questo modulo base di 0,5 
m e rispettando, per quanto possibile, le diverse inclinazioni della 
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struttura. In Figura 7.1 e in Figura 7.2 sono mostrate ad esempio le 


























Una volta discretizzate le piante dei vari piani si è proceduto con la 
realizzazione del modello 3D sulla base delle altezze degli ambienti che 
erano state ricavate nel corso dei vari sopralluoghi dell’immobile. Anche 
per quanto riguarda le altezze si è scelto un modulo base, in questo caso 
di un metro, in modo tale che ogni elemento fosse multiplo di tale valore 
per quanto riguarda la dimensione verticale. L’edificio è stato quindi 
modellato in AutoCad con delle facce 3D, elementi bidimensionali che 
 
 









sono stati suddivisi in Layers diversi a seconda delle loro caratteristiche 
e della loro funzione. Le pareti ad esempio sono state suddivise in 
relazione ai diversi spessori della muratura, mentre gli impalcati in 
relazione alla loro tipologia (volte, solai lignei, solai in laterocemento, 
etc…). 














































7.2.2 L’esportazione in SAP2000: l’elemento “Shell” e l’elemento 
“Frame” 
 
Una volta completato il modello in AutoCad, lo stesso è stato importato 
nel programma di calcolo SAP2000. Nello specifico gli elementi 
bidimensionali (pareti ed impalcati) sono stati importati come elementi 
di tipo “Shell”, mentre quelli lineari (colonne e catene) come elementi di 
tipo “Frame”. 
 
L’elemento “Shell” ha una formulazione a tre o quattro nodi che 
combina il comportamento separato a membrana e quello a piastra 
flettente. L’elemento a quattro nodi non deve necessariamente essere 
piano. 
Per ciascun elemento “Shell” della struttura si può scegliere di modellare 
il comportamento a membrana, a piastra o a shell completo. 
Generalmente si utilizza il comportamento a shell completo, a meno che 
l’intera struttura non sia piana e adeguatamente vincolata. 
Ciascun elemento “Shell” ha il suo proprio sistema di coordinate locali 
per la definizione delle proprietà del materiale, dei carichi e per 
l’interpretazione dell’output. A ciascun elemento può essere applicato un 
carico gravitazionale oppure uniforme in ogni direzione. 





Figura 7.5 Vista nord – occidentale del modello in AutoCad. 
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• A quadrilatero, definito dai quattro nodi j1, j2, j3 e j4. 
• A triangolo, definito dai tre nodi j1, j2 e j3. 
 
La formulazione a quadrilatero è la più accurata delle due. L’elemento 



































Figura 7.7 Elemento “Shell” a tre nodi. 
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La posizione dei nodi dovrebbe essere scelta in modo tale da rispettare le 
seguenti condizioni geometriche: 
 
• Il valore di ciascun angolo interno deve essere minore di 180˚. I 
migliori risultati relativamente al quadrilatero si ottengono quando 
questi angoli sono vicini a 90˚, o perlomeno compresi 
nell’intervallo tra 45˚ e 135˚. 
• Il rapporto di forma di un elemento non deve essere troppo 
elevato. Per il triangolo questo è il rapporto fra il lato più lungo e 
quello più corto. Per il quadrilatero si considera il rapporto fra la 
distanza più lunga tra i punti mediani dei lati opposti e quella più 
corta. I risultati migliori si ottengono quando i rapporti di forma 
sono vicini all’unità o almeno minori di quattro. Il rapporto di 
forma non dovrebbe superare dieci. 
• Per il quadrilatero, i quattro nodi non devono necessariamente 
essere complanari. L’angolo fra le normali ai vertici fornisce una 
misura del grado di torsione. La normale ad un vertice è 
perpendicolare ai due lati che si incontrano in quell’angolo. I 
risultati migliori si ottengono se il valore più grande fra ciascuna 
coppia di angoli è minore di 30˚. Questo angolo non dovrebbe 
superare i 45˚. 
 
Per quanto concerne il modello in esame sono stati utilizzati 
prevalentemente elementi “Shell” di forma rettangolare. Gli elementi 
triangolari sono stati utilizzati solo per rappresentare le arcate presenti 
nel portico principale e nella corte interna del fabbricato. In ogni caso i 
nodi di ogni elemento sono sempre complanari. 
 
L’elemento “Frame” fa uso di una formulazione a pilastro generale e 
tridimensionale che comprende gli effetti della flessione biassiale, della 
torsione, della deformazione assiale e delle deformazioni biassiali di 
taglio. 
Un elemento “Frame” è modellato come un segmento che congiunge due 
punti. Ciascun elemento ha il proprio sistema di coordinate locali per la 
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definizione delle proprietà della sezione e dei carichi e per 
l’interpretazione dei risultati. 
Ciascun elemento “Frame” può sopportare il carico dovuto al proprio 
peso, ai carichi concentrati ed a quelli distribuiti. 
Nel modello in esame gli elementi di tipo “Frame” sono stati utilizzati 
solamente per la rappresentazione delle colonne dei portici e delle 
catene. 
 
7.2.3 La discretizzazione delle pareti 
 
Una volta che il modello è stato importato in SAP2000, si è provveduto a 
suddividere tutte le pareti della struttura in elementi delle stesse 
dimensioni, di base 0,5 m e altezza 1 m. In questo modo si è garantito 
che tutti i nodi di elementi adiacenti fossero connessi in maniera corretta 
tra di loro. L’unico caso in cui sono stati utilizzati moduli con base 
diversa è stato per le pareti inclinate (in quanto presentavano delle 
lunghezze non multiple di mezzo metro), per le quali si è comunque 
ricercata una suddivisione che fosse quanto più simile possibile a quella 


















Figura 7.8 Discretizzazione di una parete dell’edificio con moduli di 0,5 m x 1 m. 
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7.2.4 La definizione dei materiali 
 
Per rappresentare correttamente la struttura è stato necessario inserire le 
informazioni relative ai materiali con cui l’edificio è realizzato, che nello 
specifico risultano essere: 
 
• Muratura piena: materiale che caratterizza quasi la globalità del 
fabbricato, le cui caratteristiche sono state ricavate nel Paragrafo 
3.5. 
• Acciaio: materiale con cui sono realizzate le catene del portico ed 
i pilastrini presenti nella parte sud – orientale dell’immobile. 
• Materiale fittizio: questo materiale ha peso specifico e modulo 
elastico nulli. È stato creato per essere assegnato agli impalcati, in 
quanto i pesi degli stessi verranno assegnati successivamente con 






































7.2.5 La definizione delle sezioni 
 
Per quanto riguarda gli elementi “Shell” il tipo di sezione è specificato 
dal parametro “type”, che determina il tipo di comportamento e si 
suddivide in: 
 
• Type = Member: comportamento a membrana. Possono essere 
inserite solo le forze nel piano e il momento intorno all’asse 
normale. 
• Type = Plate: comportamento a piastra. Possono essere inseriti 
solo i momenti flettenti e le forze trasversali. 
• Type = Shell: comportamento a shell completo, combinazione dei 
comportamenti a membrana e a piastra. Possono essere inserite 
tutte le forze e i momenti. 
 
Il parametro “thicktype” determina invece se le deformazioni trasversali 




Figura 7.10 Definizione del materiale “Fittizio”. 
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• Thicktype = Thick: viene usata una formulazione a piastra spessa 
(Mindlin/Reissner) che comprende gli effetti della deformazione 
di taglio trasversale. 
• Thicktype = Thin: viene usata una formulazione a piastra sottile 
(Kirchoff) che trascura la deformazione di taglio trasversale. 
 
Nella definizione della sezione bisogna inoltre specificare il materiale e 
lo spessore. Quest’ultimo è suddiviso in spessore membranale e spessore 
a flessione: solitamente questi due parametri assumono lo stesso valore 
pari all’effettivo spessore della parete. 
 
Nel modello in esame per la rappresentazione delle pareti sono stati 
utilizzati degli elementi con comportamento a shell completo di tipo 
“thin”. Per ogni spessore della muratura è stata creata una sezione 















Per definire la sezione negli elementi di tipo “Frame” è sufficiente 
assegnare il materiale ed indicare la geometria della sezione. Ad esempio 
per le colonne del portico è stato utilizzato come materiale la muratura 
piena ed è stata assegnata una sezione circolare di diametro 50 cm. 
 
Figura 7.11 Definizione della 
sezione per pareti spesse 50 cm. 
 
 
Figura 7.12 Definizione della sezione per le 
colonne del portico. 
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7.2.6 Assegnazione dei vincoli alla struttura 
 
Una volta definite le caratteristiche geometriche e meccaniche delle 
sezioni, si è passati all’attribuzione dei vincoli alla struttura. Nello 
specifico sono stati utilizzati degli incastri, ossia sono state impedite sia 
le traslazioni che le rotazioni nelle tre direzioni x, y e z. Va ricordato che 
siccome il piano terra della parte nord – occidentale del fabbricato risulta 
rialzato di un metro rispetto al piano stradale, i vincoli sono stati posti a 
questa altezza. Nel resto dello stabile, invece, gli incastri sono stati messi 
allo stesso livello del piano stradale, ossia a 0 m. 
Gli impalcati sono stati considerati infinitamente rigidi nel loro piano, 
ossia i punti che li costituiscono non si spostano relativamente. Questa 
attribuzione è valida in quanto gli spostamenti relativi di piano sono 
piccoli rispetto a quelli assoluti. Per rappresentare questo fatto ai nodi 
dei vari impalcati è stato attribuito un vincolo denominato “Diaframma 
rigido” che impedisce gli spostamenti relativi nel piano mentre non 












7.2.7 Assegnazione dei carichi 
 
I carichi sono stati assegnati col comando “Area Uniform Loads to 
Frames”. Questa impostazione richiede di specificare il tipo di carico da 
assegnare (in base a quelli definiti nei “load patterns”), l’entità e la 
direzione della forza ed infine su quali lati del solaio vanno ripartiti i 
 
Figura 7.13 Assegnazione del 
vincolo di incastro 
 
 
Figura 7.14 Assegnazione del “Diaframma 
rigido” ai nodi dei vari impalcati. 
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carichi. L’opzione “One Way” simula i solai con singola orditura, infatti, 
in questo modo, i carichi vanno a ripartirsi solamente sulle due pareti su 
cui poggia l’impalcato. L’opzione “Two Way” è invece rappresentativa 
dei solai a doppia orditura, infatti, in questo caso i carichi vanno a 
ripartirsi, secondo le aree di influenza, su tutte e quattro le pareti che 
sostengono l’impalcato.  
Sulla base delle piante del Paragrafo 3.7, che rappresentano le orditure 
dei diversi solai nei vari piani del fabbricato, è stata scelta l’opzione 











7.2.8 Il modello in SAP2000 
 
Una volta definite tutte le caratteristiche della struttura si è giunti alla 
versione finale del modello di cui sono riportate alcune viste nelle 





























































Figura 7.19 Vista nord – occidentale del modello in SAP2000. 
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7.2.9 Controllo di massima sulla correttezza del modello 
 
Data l’estensione del modello non è semplice eseguire dei controlli per 
verificare la correttezza dello stesso. La via seguita è stata quella di 
calcolare il peso totale dell’edificio, considerando sia il peso proprio 
degli elementi strutturali che i carichi assegnati agli impalcati, e 
confrontarlo con le reazioni verticali alla base della struttura determinate 
da un’analisi statica lineare. La coincidenza dei due valori, o la loro 
somiglianza considerando una piccola incertezza, è un indicatore di 
massima sulla correttezza del modello. 
Le aree degli impalcati e delle pareti sono state determinate in AutoCad 
e per quanto riguarda i primi si ha: 
 
• Coperto: la sua area è pari a 3183 m2. Su di esso agiscono, oltre ai 
pesi permanenti portanti e portanti, i carichi variabili di copertura 
e della neve, pertanto si ricava: 
 
420012005001700800 =+++=p  N/m2 
 
Il peso totale della copertura vale quindi: 
 
1336860042003183 =⋅=P  N 
 
• Solai in acciaio e laterizio (h = 14 m): la loro area è pari a 553 
m
2
. Su di essi agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e portati, 
i carichi variabili degli uffici aperti al pubblico, pertanto si ricava: 
 
8000300028002200 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
44240008000553 =⋅=P  N 
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• Solai in laterocemento (h = 12 m): la loro area è pari a 167 m2. 
Su di essi agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e portati, i 
carichi variabili degli uffici aperti al pubblico, pertanto si ricava: 
 
9600300036003000 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
16032009600167 =⋅=P  N 
 
• Solai in lamiera grecata (h = 9 m): la loro area è pari a 570 m2. 
Su di essi agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e portati, i 
carichi variabili degli uffici aperti al pubblico, pertanto si ricava: 
 
8200300028002400 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
46740008200570 =⋅=P  N 
 
• Volte a padiglione (h = 8 m): la loro area è pari a 145 m2. Su di 
esse agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e portati, i carichi 
variabili dei musei, pertanto si ricava: 
 
15550500073503200 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
225475015550145 =⋅=P  N 
 
• Solai in laterocemento (h = 8 m): la loro area è pari a 427 m2. Su 
di essi si considera, oltre al peso permanente portante e portato, un 
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carico variabile medio di 4000 N/m2, in quanto alcuni ambienti 
sono adibiti ad ufficio, mentre altri a museo. Si ricava pertanto: 
 
10600400036003000 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
452620010600427 =⋅=P  N  
 
• Solai in legno a doppia orditura (h = 5 m): la loro area è pari a 
255 m2. Su di essi agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e 
portati, i carichi variabili degli uffici aperti al pubblico, pertanto si 
ricava: 
 
8550300033502200 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
21802508550255 =⋅=P  N 
 
• Solai in legno a singola orditura (h = 5 m): la loro area è pari a 
147 m2. Su di essi agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e 
portati, i carichi variabili degli uffici aperti al pubblico, pertanto si 
ricava: 
 
8250300033501900 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
12127508250147 =⋅=P  N 
 
• Volte a crociera (h = 5 m): la loro area è pari a 1506 m2. Su di 
esse si considera, oltre al peso permanente portante e portato, un 
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carico variabile medio di 4000 N/m2, in quanto alcuni ambienti 
sono adibiti ad ufficio, alcuni a sale convegni, mentre altri a 
museo. Si ricava pertanto: 
 
14550400073503200 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
21912300145501506 =⋅=P  N 
 
• Volte a botte (h = 5 m): la loro area è pari a 54 m2. Su di esse si 
considera, oltre al peso permanente portante e portato, un carico 
variabile medio di 4000 N/m2, in quanto alcuni ambienti sono 
adibiti ad ufficio, alcuni a sale convegni, mentre altri a museo. Si 
ricava pertanto: 
 
14550400073503200 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
7857001455054 =⋅=P  N 
 
• Volte a padiglione (h = 5 m): la loro area è pari a 239 m2. Su di 
esse si considera, oltre al peso permanente portante e portato, un 
carico variabile medio di 4000 N/m2, in quanto alcuni ambienti 
sono adibiti ad ufficio, alcuni a sale convegni, mentre altri a 
museo. Si ricava pertanto: 
 
14550400073503200 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
347745014550239 =⋅=P  N 
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• Solai in laterocemento (h = 5 m): la loro area è pari a 304 m2. Su 
di essi agiscono, oltre ai pesi permanenti portanti e portati, i 
carichi variabili degli uffici aperti al pubblico, pertanto si ricava: 
 
9600300036003000 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
29184009600304 =⋅=P  N 
 
• Solai incogniti (h = 5 m): la loro area è pari a 355 m2. Essi 
vengono considerati come solai in laterocemento pertanto si 
ricava: 
 
9600300036003000 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale di questi impalcati vale quindi: 
 
34080009600355 =⋅=P  N 
 
• Scale: la loro area è pari a 225 m2. Si ricava pertanto: 
 
11000400040003000 =++=p  N/m2 
 
Il peso totale delle scale vale quindi: 
 
247500011000225 =⋅=P  N 
 




6922060024750003408000 =++  N 
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Per quanto riguarda le pareti si è considerato un peso specifico della 
muratura pari a 18000 N/m3 ottenendo: 
 
• Pareti spesse 20 cm: la loro area è pari a 474 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
 
1710000180009520 =⋅=pP  N 
 
• Pareti spesse 30 cm: la loro area è pari a 2270 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
 
122580001800068130 =⋅=pP  N 
 
• Pareti spesse 40 cm: la loro area è pari a 5261 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
 
3787200018000210440 =⋅=pP  N 
 
• Pareti spesse 50 cm: la loro area è pari a 3427 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
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3085200018000171450 =⋅=pP  N 
 
• Pareti spesse 60 cm: la loro area è pari a 1369 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
 
147852001800082160 =⋅=pP  N 
 
• Pareti spesse 70 cm: la loro area è pari a 173 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
 
21780001800012170 =⋅=pP  N 
 
• Pareti spesse 90 cm: la loro area è pari a 48 m2. Il volume vale: 
 




Il peso totale di queste pareti vale quindi: 
 
774000180004390 =⋅=pP  N 
 
È possibile quindi determinare il peso totale di tutte le pareti che è pari a: 
 
++++++= 2178000147852003085200037872000122580001710000TOTparP
100429200774000 =+  N 
 
La reazione verticale che la struttura scarica sul terreno vale quindi: 
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16964980010042920069220600 =+=+= TOTparTOTimpTOT PPP  N 
 
Il valore appena ricavato deve essere confrontato con le reazioni verticali 
alla base determinate in seguito ad un’analisi statica lineare eseguita con 
SAP2000. Come combinazione di carico è stata scelta quella delle 
tensioni ammissibili in modo tale che tutti i carichi siano fattorizzati con 















Nella colonna “GlobalFZ” si può osservare il valore delle reazioni 
verticali alla base determinate dal programma di calcolo che valgono 
169994802 N.  
Riassumendo i risultati ottenuti si ha che: 
 
• Reazioni verticali ricavate dal calcolo a mano = 169649800 N. 
 
• Reazioni verticali ricavate dal calcolo con SAP2000 = 
169994802 N. 
 
Siccome la differenza tra i due valori è minore dell’1 %, questi possono 
essere considerati praticamente coincidenti: ciò è un indicatore della 
correttezza del modello. 
 
Figura 7.19 Reazioni alla base della struttura calcolate con SAP2000. 
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7.2.10 Output delle forze interne e “Section Cuts” 
 
Le tensioni dell’elemento “Shell” sono le forze per unità di superficie 
che agiscono entro il volume dell’elemento per resistere all’applicazione 
del carico. Queste tensioni sono: 
 
• Tensioni assiali nel piano: S11 e S22. 
• Tensioni di taglio nel piano: S12. 
• Tensioni di taglio trasversali: S13 e S23. 
• Tensione assiale normale al piano: S33 (considerata sempre nulla). 
 
Le tre tensioni nel piano sono assunte costanti o variabili linearmente 
entro lo spessore dell’elemento. Le due tensioni di taglio trasversali sono 
considerate costanti lungo lo spessore. 
 
Le forze interne dell’elemento “Shell” (chiamate anche risultanti delle 
tensioni) sono le forze ed i momenti che risultano dall’integrazione delle 
tensioni sullo spessore dell’elemento. Queste forze interne sono: 
 
• Forze membranali assiali: F11 e F22. 
• Forza membranale di taglio: F12. 
• Momenti flettenti a piastra: M11 e M22. 
• Momento di svergolamento a piastra: M12. 
• Forze di taglio trasversali a piastra: V13 e V23. 
 
È molto importante notare che queste risultanti della tensione sono forze 
e momenti per unità di lunghezza nel piano. Sono presenti in ciascun 
punto sulla superficie mediana dell’elemento. 
Le convenzioni dei segni per le forze interne sono illustrate nelle Figure 
7.20 e 7.21. 
Andando poi a definire, per ogni maschio murario, la posizione e la 
lunghezza della sezione da verificare, il comando “Section Cuts” di 
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SAP2000 consente di determinare le relative caratteristiche della 



































Figura 7.20 Le forze nell’elemento “Shell”. 
 
 
Figura 7.21 I momenti flettenti nell’elemento “Shell”. 
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8. CRITERI DI VERIFICA STATICA 
 
Per valutare la sicurezza della struttura nei confronti dei carichi statici 
allo Stato Limite di Esercizio (SLE) e delle resistenze ultime dei 
paramenti murari, è stato valutato, per ogni maschio murario, il 












fd è la tensione di progetto della muratura 
  
NSLE è lo sforzo normale nel generico maschio murario valutato 
nella combinazione agli Stati Limite di Esercizio (tramite la 
funzione “Section Cuts” del programma SAP2000) 
  
Am è l’area del maschio murario 
 
In maniera analoga si è proceduto per le verifiche allo Stato Limite 
Ultimo (SLU), utilizzando come sforzo assiale quello ottenuto 
fattorizzando i carichi secondo la combinazione fondamentale. 















































9. CRITERI DI VERIFICA SISMICA E VALUTAZIONE 
DELLE ACCELERAZIONI DI COLLASSO DELLA 
STRUTTURA 
 
Nel seguente paragrafo vengono illustrati i criteri di verifica sismica 
adottati per la valutazione della sicurezza della Ca’ Grande dei Malvezzi. 
Trattandosi di una struttura in muratura, sono state effettuate le seguenti 
verifiche: 
 
1) Analisi statica lineare. 
2) Verifica generale dell’area a taglio. 
3) Verifiche dei meccanismi di collasso per la valutazione della 
vulnerabilità sismica della struttura a livello locale: 
 
• Ribaltamento delle pareti. 
• Flessione verticale delle pareti. 
 
4) Verifiche a partire dal modello generale per la valutazione della 
vulnerabilità sismica della struttura a livello globale: 
 
• Pressoflessione nel piano. 
• Verifica a taglio per crisi da trazione. 
• Pressoflessione fuori del piano. 
 
9.1 Analisi statica lineare 
 
L’analisi statica lineare è stata eseguita considerando i maschi murari del 
piano terra. La forza da applicare in direzione x ed in direzione y è stata 
ottenuta moltiplicando la risultante totale dei carichi alla base per 0,1 g, 
ossia considerando una forza pari a: 
 
169994801,01699948021,01,0 =⋅=⋅=⋅⋅= TOTTOT Pgg
PF  N 
 150
Determinata la forza agente si è passato ad un’analisi del fabbricato. 
La struttura può essere considerata nella sua globalità spaziale ovvero 
suddivisa in due sub-strutture piane, la prima costituita dai k1 setti con la 
dimensione maggiore disposta secondo x, la seconda costituita dai k2 

























La ripartizione delle azioni sismiche è funzione della rigidezza dei 
pannelli e della loro disposizione in pianta. La rigidezza del singolo 
pannello, tenendo conto anche del contributo del taglio e con le notazioni 

































Tale formulazione per la rigidezza del pannello è valida nell’ipotesi che 
gli orizzontamenti siano in grado di impedire le rotazioni di estremità del 
pannello e si può ricavare, con opportuni passaggi, quale inverso della 































Il baricentro delle masse al generico piano i si determina considerando i 
pesi Wi gravanti su ciascuna parete, concentrati nei rispettivi baricentri. 
Indicando con k = k1 + k2 il numero complessivo di pareti e con xi e yi le 
coordinate del baricentro della generica parete, le coordinate xG e yG del 


































Le coordinate del baricentro delle rigidezze xR ed yR allo stesso piano si 






































Al generico piano i, l’eccentricità tra baricentro delle rigidezze e 
baricentro delle masse è quindi: 
 
RGx xxe −='                     RGy yye −='  
 
A tali eccentricità si deve sommare l’eccentricità accidentale definita da 
normativa ottenendo: 
 
aixxx eee ±= '                     aiyyy eee ±= '  
 
Per effetto dell’eccentricità del baricentro delle rigidezze rispetto a 
quello delle masse, si generano i momenti torcenti: 
 
• Sisma agente in direzione x → yixi eFm ⋅= . 
• Sisma agente in direzione y → xiyi eFm ⋅= . 
 
La forza di piano viene poi assorbita dalle k1 pareti (sisma secondo x) 
ovvero dalle k2 pareti (sisma secondo y), in funzione delle rispettive 
rigidezze. 
Infatti, considerando la Fi agente in direzione x, lo spostamento δxi del 
piano i è fornito dal rapporto tra la forza e la rigidezza complessiva del 
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piano; per la presenza del piano rigido tutte le k1 pareti presentano lo 
stesso spostamento δxi, che è esprimibile anche come rapporto tra la 



















































Analogo ragionamento può essere fatto se la forza agisce in direzione y; 
in questo caso le pareti interessate sono quelle da k1 + 1 a k. 
Per il momento torcente mxi (sisma in direzione x), collaborano tutte le 


















Con dj distanza della generica parete dal baricentro delle rigidezze. 
La rotazione torsionale del piano i intorno ad un asse verticale passante 








Tale rotazione provoca in tutte le pareti uno spostamento lungo l’asse 
maggiore della parete che, per la generica parete j vale Øi · dj. Tale 
spostamento induce quindi in ciascuna parete una forza proporzionale 
alla rispettiva rigidezza: 
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Analogo è il comportamento delle pareti in presenza di un momento myi. 
In definitiva si può ora definire la forza che compete al piano i alla 
generica parete j, che tiene conto sia dello spostamento che della 
rotazione di piano. 
Con riferimento al sisma agente in direzione x, per la generica parete j 
(con dimensione maggiore disposta secondo x) sommando gli effetti 




















Con riferimento al sisma agente in direzioni y, per la generica parete j 
(con dimensione maggiore disposta secondo y) con analogo 




















Definita l’azione tagliante su ogni maschio murario si è quindi proceduto 
alla determinazione della tensione tangenziale che si sviluppa a causa di 




g =1,0τ  
 
Dal rapporto tra la tensione tangenziale di progetto e quella appena 





τβ =  
 
Infine il valore dell’accelerazione che determina la crisi a taglio dei 
maschi murari considerati vale: 
 
ga crsitagliog ⋅⋅= 1,0, β  
 
I risultati delle verifiche dell’area resistente a taglio sono riportati nel 
Capitolo 10. 
 
9.2 Verifica generale dell’area a taglio 
 
Si tratta di un tipo di verifica più generale rispetto alla precedente in 
quanto vengono considerati i setti murari nel loro complesso senza 
individuare le azioni taglianti che agiscono su ognuno di essi. Anche in 
questo caso la verifica riguarda la valutazione delle tensioni tangenziali 
che si generano alla base delle pareti per effetto di un’accelerazione di 
riferimento pari a 0,1 g. 
Il confronto di queste ultime con le tensioni tangenziali resistenti 
fornisce il fattore moltiplicativo β. Tale coefficiente, moltiplicato per 0,1 
g, definisce l’accelerazione che porta alla crisi per taglio delle pareti in 
muratura. 
Nello specifico, la tensione tangenziale che si sviluppa nelle pareti in 
muratura a causa di un’accelerazione di riferimento pari a 0,1 g (τ0,1g), è 












medificio è la massa complessiva dell’edificio in esame 
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0,1 g è l’accelerazione di riferimento 
  
Arestaglio è l’area totale resistente a taglio di tutto l’edificio 
 





τβ =  
 
Infine il valore dell’accelerazione che determina la crisi a taglio delle 
pareti in muratura vale: 
 
ga crsitagliog ⋅⋅= 1,0, β  
 
I risultati di questa verifica sono riportati nel Capitolo 10. 
 
9.3 Verifiche dei meccanismi locali di collasso 
 
Dall’esperienza derivante dall’osservazione dei danni provocati da 
sisma, si è visto che di frequente avvengono danni dovuti a collassi 
parziali per perdita di equilibrio di pareti o porzioni di pareti. Tali 
collassi sono in genere riferiti a pareti investite ortogonalmente al 
proprio piano medio, ma possono avvenire anche per azioni sismiche 
agenti nel piano delle pareti. 
Le verifiche di danno e collasso per i meccanismi locali ritenuti 
significativi per l’edificio, sulla base dell’esperienza, possono essere 
condotte con l’analisi limite dell’equilibrio secondo la metodologia 
cinematica. Tale analisi limite si sviluppa in sintesi con la scelta del 
meccanismo di collasso e la determinazione dell’azione orizzontale in 
grado di innescare il cinematismo previsto. 
La procedura si basa sulla suddivisione in blocchi del sistema murario 
considerato, caratterizzato dalle seguenti ipotesi: 
 
• Resistenza a trazione nulla della muratura. 
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• Assenza di scorrimento tra i blocchi (questa ipotesi è strettamente 
legata alla qualità della muratura, intesa come accuratezza di 
concezione e di esecuzione). 
• Resistenza a compressione infinita della muratura. 
 
In definitiva il meccanismo prevede la schematizzazione della muratura 
come uno o più blocchi rigidi collegati da cerniere in modo da formare 
una catena cinematica. 
Modelli più sofisticati consentono di considerare in via approssimata: a) 
gli scorrimenti tra i blocchi, in presenza dell’attrito; b) le connessioni tra 
le pareti sia pure con resistenza limitata; c) l’eventuale presenza di 
catene metalliche; d) la resistenza a compressione limitata che si traduce 
in un adeguato spostamento delle cerniere dallo spigolo della sezione 
verso l’interno della sezione stessa; e) la schematizzazione di pareti con 
paramenti non collegati. 
L’analisi cinematica lineare consente quindi di valutare il moltiplicatore 
orizzontale α0 dei carichi che attiva il previsto meccanismo. Ai blocchi 
rigidi formanti la catena cinematica vanno applicati i seguenti carichi: 
 
• I pesi propri dei blocchi, applicati nei rispettivi baricentri. 
• I carichi verticali portati dai blocchi e dovuti ai carichi dei solai 
nonché i pesi di eventuali altri elementi murari non considerati nel 
modello. 
• Un insieme di forze orizzontali proporzionali ai carichi verticali 
considerati. 
• Forze esterne trasmesse ad esempio da catene, se presenti. 
• Azioni interne dovute ad esempio all’ingranamento tra i conci 
murari, se previste. 
 
Partendo da una rotazione virtuale θk assegnata ad un generico blocco k, 
si possono determinare gli spostamenti delle forze applicate nelle 
corrispondenti direzioni, che risulteranno funzione di θk e della 
geometria della struttura. 
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Il principio dei lavori virtuali, in termini di spostamenti, consente di 
ricavare il moltiplicatore α0 attraverso l’eguaglianza del lavoro 
complessivo eseguito dalle forze esterne ed interne sul sistema, in 
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è il numero complessivo delle forze peso applicate ai blocchi 
della catena cinematica 
  
m è il numero di forze peso non gravanti direttamente sui 
blocchi le cui masse generano forze orizzontali, a causa del 
sisma, sugli elementi della catena cinematica in quanto non 




è il numero delle forze esterne applicate ai blocchi, ma non 
associate a masse 
  
Pi e δxi sono rispettivamente la generica forza peso (peso del blocco 
applicato nel baricentro o altro peso portato) e lo spostamento 
virtuale orizzontale del corrispondente punto di applicazione, 
positivo se concorde con l’azione sismica che attiva il 
meccanismo 
  
Pj e δxj sono rispettivamente la generica forza peso non direttamente 
applicata ai blocchi la cui massa produce, a seguito 
dell’azione sismica, una forza orizzontale sugli elementi della 
catena cinematica in quanto non trasmessa ad altre parti 
dell’edificio e lo spostamento virtuale del relativo punto di 
applicazione, positivo se concorde con l’azione sismica che 
attiva il meccanismo 
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δyi è lo spostamento virtuale del punto di applicazione del peso 
Pi, positivo se verso l’alto  
  
Fh e δh sono rispettivamente la generica forza esterna, considerata in 
valore assoluto, applicata ad un blocco, e lo spostamento 
virtuale del relativo punto di applicazione, nella direzione 
della forza, considerato positivo se discorde con il verso della 
forza 
  
Lfi è il lavoro delle forze interne se considerate 
 
Poiché l’effetto sismico è un effetto dinamico, l’insieme di spostamenti 
virtuali dei punti di applicazione dei pesi, associato al cinematismo, deve 
essere considerato come una forma modale di vibrazione. Il coefficiente 
































è il numero delle forze peso Pi applicate le cui masse, a causa 
del sisma, generano forze orizzontali sugli elementi della 
catena cinematica 
  
δxi È lo spostamento virtuale orizzontale del peso Pi 
 
La massa M* partecipante a tale forma modale di vibrazione si ottiene 








δ  e dividendo per l’accelerazione di 




































L’accelerazione sismica spettrale a0* di attivazione del meccanismo si 
ricava dal prodotto del moltiplicatore α0 per l’accelerazione di gravità e 
dividendo tale prodotto per la frazione di massa e* partecipante al 
cinematismo. 












































Determinato a0*, si procede ad effettuare le verifiche. 
 
Per quanto riguarda la verifica allo Stato Limite di Salvaguardia della 
Vita (SLV), nel caso in cui si stia considerando un elemento isolato o 
una porzione della costruzione comunque sostanzialmente appoggiata a 
terra, è necessario che l’accelerazione di attivazione del meccanismo a0* 






Vg ⋅≥*0  
 
Il fattore di struttura q viene assunto generalmente pari a 2. 
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Se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione 
posta ad una certa quota, si deve tenere conto del fatto che 
l’accelerazione assoluta alla quota della porzione di edificio interessata 
dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a quella al suolo. 










* 10  
Dove: 
 








Nγ  con N numero di piani 
 




è l’altezza della struttura rispetto alla fondazione 
  
Z è l’altezza, rispetto alla fondazione dell’edificio, del 
baricentro delle linee di vincolo tra i blocchi interessati dal 
meccanismo ed il resto della struttura 
  
T1 è il primo periodo di vibrazione dell’intera struttura nella 
direzione considerata 
 
Nei paragrafi seguenti vengono illustrati i più comuni meccanismi locali 
che si sviluppano nelle strutture in muratura e si farà riferimento ai 








n è il numero di piani interessati dal cinematismo 
  
Wi è il peso proprio della parete al piano i-esimo o del 
macroelemento i-esimo 
  
WOi è il peso proprio della porzione del cuneo di distacco al piano 
i-esimo nelle pareti di controvento (comprensivo di eventuali 
carichi trasmessi da archi o volte su di esso agenti) 
  
FVi è la componente verticale della spinta di archi o volte sulla 
parete al piano i-esimo 
  
FHi è la componente orizzontale della spinta di archi o volte sulla 
parete al piano i-esimo 
  
Psi è il peso del solaio agente sulla parete al piano i-esimo 
  
PSOi è  il peso del solaio agente sulla porzione di cuneo al piano i-
esimo nelle pareti di controvento 
  
PVij rappresenta l’i-esimo carico verticale trasmesso in testa al 
macroelemento j-esimo 
  
P è il carico trasmesso dalla trave di colmo oppure dal puntone 
del tetto a padiglione 
  
N è  il generico carico verticale agente in testa al 
macroelemento 
  
H rappresenta il valore massimo della reazione sopportabile 
dalla parete di controvento o dall’eventuale tirante alla spinta 
dell’effetto arco orizzontale nello spessore della facciata  
  




PHij è l’i-esima componente di spinta statica trasmessa dalla 
copertura in testa al corpo j-esimo 
  
Ti rappresenta l’azione dei tiranti eventualmente presenti in testa 
alla parete del piano i-esimo 
  
s è lo spessore della parete al piano i-esimo  
  
hi è il braccio verticale dell’azione trasmessa dal solaio alla 
parete al piano i-esimo 
  
hpi è il braccio verticale dell’azione trasmessa dal solaio alla 
parete al piano i-esimo 
  
Li è la lunghezza del macroelemento i-esimo 
  
xGi è il braccio orizzontale del peso proprio del corpo i-esimo 
  
yGi è il braccio verticale del peso proprio del corpo i-esimo 
  
xGOi è il braccio orizzontale del peso proprio della porzione del 
cuneo di distacco al piano i-esimo nelle pareti di controvento 
  
yGOi è il braccio verticale del peso proprio della porzione del 
cuneo di distacco al piano i-esimo nelle pareti di controvento 
  
d è il braccio orizzontale del generico carico verticale 
trasmesso in testa al macroelemento 
  
di è il braccio orizzontale del carico trasmesso dal solaio sulla 
parete al piano i-esimo 
  
 164
dij è il braccio orizzontale dell’i-esimo carico verticale applicato 
in testa al corpo j-esimo 
  
dOi è il braccio orizzontale del carico trasmesso dal solaio al 
cuneo di distacco nelle pareti di controvento  
  
ai è il braccio orizzontale del carico trasmesso dal solaio sulla 
parete al piano i-esimo 
  
hVi è il braccio verticale della spinta di archi o volte al piano i-
esimo 
  
dVi è il braccio orizzontale delle azioni trasmesse da archi o volte 
al piano i-esimo 
 
9.3.1 Ribaltamento semplice di parete 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere 
facciate o porzioni di pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla 
base di esse e che percorrono la struttura muraria sollecitata da azioni 
fuori dal piano. 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 
• Assenze di vincolo in sommità. 
• Assenza di collegamento alle pareti ortogonali. 
 
Le carenze e vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
 
• Assenza di cordoli o catene ai piani. 
• Orizzontamenti deformabili e/o mal collegati. 
• Intersezioni murarie di cattiva qualità. 
• Presenza di spinte non contrastate sulla parete. 
• Muratura a sacco o paramenti mal collegati. 
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I sintomi che manifestano l’avvenuta attivazione del meccanismo sono: 
 
• Lesioni verticali in corrispondenza delle intersezioni murarie 
(angolate e martelli murari). 
• Fuori piombo della parete ribaltante. 
• Sfilamento delle travi degli orizzontamenti. 
 
Il ribaltamento può coinvolgere: 
 
• Uno o più livelli della parete, in relazione alla presenza di 
collegamento ai diversi orizzontamenti. 
• L’intero spessore del muro o il solo paramento esterno, in 
relazione alle caratteristiche della struttura muraria (a sacco, 
carenza di diatoni). 
• Diverse geometrie della parete, in relazione alla presenza di 




















Figura 9.4 Modello del ribaltamento 
semplice di parete. 
 
 
Figura 9.5 Caso reale di 




Figura 9.6 Schema di 















































Moltiplicatore di collasso: 
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Nel caso il ribaltamento interessi solo la parte alta di un edificio, il 
meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di porzioni 
sommitali di facciate rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base 
di esse e che percorrono la struttura muraria sollecitata da azioni fuori 
dal piano. È il caso particolare in cui il ribaltamento interessa soltanto 















Figura 9.8 Schema di calcolo per 
il ribaltamento della parte alta. 
 
 
Figura 9.7 Caso reale di 
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9.3.2 Ribaltamento composto di parete 
 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere 
facciate o porzioni di pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali 
accompagnata dal trascinamento di parti delle strutture murarie 
appartenenti alle pareti di controvento. 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 
• Assenza di vincolo in sommità. 
• Efficace connessione con le murature ortogonali. 
 
Le carenze e vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
 
• Assenza di cordoli o catene ai piani. 
• Orizzontamenti deformabili e/o mal collegati. 
• Presenza di spinte non contrastate sulla parete. 
• Bucature localizzate in prossimità delle intersezioni murarie 
(angolate e martelli murari). 
• Muratura con ridotte proprietà meccaniche. 
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I sintomi che manifestano l’avvenuta attivazione del meccanismo sono: 
 
• Lesioni diagonali sulle pareti di controvento. 
• Fuori piombo della parete ribaltante. 
• Sfilamento delle travi degli orizzontamenti. 
 
Il ribaltamento composto può coinvolgere: 
 
• Uno o più livelli della parete, in relazione alla presenza di 
collegamento ai diversi orizzontamenti. 
• Diverse geometrie del macroelemento, in relazione alla qualità 
della muratura della parete di controvento ed alla presenza di 
aperture nella stessa, nonché alla tipologia degli orizzontamenti 






















Figura 9.9 Ribaltamento composto. 
 
 
Figura 9.10 Caso reale di 





Figura 9.11 Schema di calcolo 
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Moltiplicatore di collasso: 
 
∑ ∑ ∑ ∑ ∑
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Nel caso il ribaltamento interessi solo la parte alta di un edificio, il 
meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di porzioni 
sommitali di facciate rispetto ad assi in prevalenza orizzontali 
accompagnata dal trascinamento di parti delle strutture murarie 
appartenenti alle pareti di controvento. È il caso in cui il ribaltamento 
interessa soltanto l’ultimo livello dell’edificio oppure porzioni di parete 





































Fra i meccanismi di ribaltamento composto va annoverato anche il 
ribaltamento del cantonale. Questo meccanismo si manifesta attraverso 
la rotazione rigida di un cuneo di distacco, delimitato da superfici di 
frattura ad andamento diagonale nelle pareti concorrenti nelle angolate 
libere, rispetto ad una cerniera posta alla base dello stesso. Meccanismi 
di questo tipo sono frequenti in edifici che presentano spinte concentrate 
in testa ai cantonali dovute in particolar modo ai carichi trasmessi dai 
puntoni dei tetti a padiglione. Si suppone che il ribaltamento avvenga 
nella direzione di spinta del puntone e che il cinematismo sia definito 
dalla rotazione del macroelemento individuato intorno ad un asse 
perpendicolare al piano verticale che forma un angolo di 45° con le 







Figura 9.13 Schema di calcolo per il 
ribaltamento composto parte alta. 
 
 
Figura 9.12 Caso reale di ribaltamento 














9.3.3 Flessione verticale di parete 
 
Il meccanismo si manifesta con formazione di una cerniera cilindrica 
orizzontale che divide la parete in due blocchi ed è descritto dalla 
rotazione reciproca degli stessi attorno a tale asse per azioni fuori dal 
piano. 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 
• Trattenimento efficace in testa alla parete. 
• Carenza di collegamento alle pareti ortogonali. 
 
Le carenze e vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
 
• Snellezza eccessiva delle pareti. 
• Muratura a sacco o paramenti mal collegati. 
• Spinte orizzontali localizzate (archi, volte). 
• Orizzontamenti intermedi mal collegati. 
 
I sintomi che manifestano l’avvenuta attivazione del meccanismo sono: 
 
• Spanciamenti e fuori piombo della parete. 
• Lesioni orizzontali e verticali. 
 
 




Figura 9.15 Caso reale di 
ribaltamento del cantonale. 
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• Sfilamento delle travi degli orizzontamenti intermedi. 
 
La flessione verticale può coinvolgere: 
 
• Uno o più livelli della parete, in relazione alla presenza di 
collegamento ai diversi orizzontamenti. 
• L’intero spessore del muro o il solo paramento esterno, in 
relazione alle caratteristiche della struttura muraria. 
• Diverse geometrie della parete, in relazione alla presenza di 


























Figura 9.16 Modello della flessione 
verticale della parete. 
 
 
Figura 9.18 Schema di calcolo 




Figura 9.17 Rappresentazione della 
flessione verticale di parete. 
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Nel caso in cui la flessione verticale riguardi solo un piano, il 
meccanismo si manifesta con formazione di una cerniera cilindrica 
orizzontale che divide la parete compresa tra due solai successivi in due 
blocchi ed è descritto dalla rotazione reciproca degli stessi attorno a tale 













Figura 9.19 Caso reale di flessione 
verticale riguardante un solo piano. 
 
 
Figura 9.20 Schema di 
calcolo per la flessione 
verticale di un piano. 
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Moltiplicatore di collasso: 
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Il valore di α è valutato al variare di µ, termine che consente di 
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9.3.4 Flessione orizzontale di parete 
 
Il meccanismo si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona 
sommitale della parete e col distacco di corpi cuneiformi accompagnato 
dalla formazione di cerniere cilindriche oblique e verticali per azioni 
fuori dal piano. 
Le condizioni di vincolo della parete interessata dal meccanismo sono: 
 
• Efficace collegamento alle pareti ortogonali. 
• Assenza di vincolo in sommità. 
 
Le carenze e vulnerabilità associate al meccanismo sono: 
 
• Solaio di copertura mal collegato alla muratura. 
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• Presenza di coperture spingenti. 
• Presenza di aperture ricavate nello spessore murario (nicchie, 
canne fumarie, etc.). 
• Muratura a sacco o paramenti mal collegati. 
• Muri di spina distanti (parete snella). 
 
I sintomi che manifestano l’avvenuta attivazione del meccanismo sono: 
 
• Lesioni verticali ed oblique sulla faccia esterna ed interna della 
parete e rigonfiamenti. 
• Sfilamento delle travi del tetto. 
 
La flessione orizzontale può coinvolgere: 
 
• L’intero spessore del muro o il solo paramento esterno, in 
relazione alle caratteristiche della struttura muraria. 
• Diverse geometrie della parete, in relazione alla presenza di 
discontinuità o di aperture ed alla qualità della muratura. 
 
La flessione orizzontale può inoltre avvenire secondo differenti modalità 
di collasso: 
 
• Per instabilità orizzontale legata all’allontanamento delle pareti di 
controvento, nel caso di edifici isolati, di testata o d’angolo. 
• Per crisi del materiale nel caso di cella interclusa in una schiera e 































































































Il termine H si valuta con le condizioni di equilibrio limite al 
ribaltamento delle pareti ortogonali. 
 
 
Figura 9.23 Schema di calcolo per la flessione 
orizzontale di parete. 
 
 
Figura 9.21 Modello della flessione 
orizzontale di parete. 
 
 
Figura 9.22 Caso reale di flessione 




Figura 9.24 Rappresentazione 
della flessione orizzontale. 
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Tra i casi di flessione orizzontale vi è anche quello che comporta lo 
sfondamento della parete del timpano. Il meccanismo si manifesta con 
l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete del timpano e 
col distacco di corpi cuneiformi definiti da sezioni di frattura oblique e 
verticali per azioni fuori dal piano. Il cinematismo è in genere provocato 
dall’azione ciclica di martellamento della trave di colmo della copertura. 
In fase sismica la presenza di travi di colmo di notevoli dimensioni causa 
il trasferimento di un’elevata spinta alla parete del timpano e può 
determinare il distacco di macroelementi cuneiformi e l’instaurarsi delle 
condizioni di instabilità che si manifestano attraverso la rotazione degli 












9.3.5 Meccanismi considerati per l’edificio oggetto di studio 
 
Per quanto riguarda la Ca’ Grande dei Malvezzi sono stati verificati i 
seguenti meccanismi locali: 
 
• Ribaltamento semplice di parete: 
 
- Ribaltamento di parete intera. 
- Ribaltamento di porzione di parete. 
 
• Ribaltamento composto di parete. 
• Flessione verticale di parete. 
 
Figura 9.25 Meccanismo di 




Figura 9.26 Rappresentazione dello 
sfondamento della parete del timpano. 
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I risultati delle verifiche sono riportati nel Capitolo 10 della relazione. 
 
9.4 Verifiche a partire dal modello globale 
 
Le verifiche sismiche della struttura globale sono state condotte andando 
a valutare, per la generica membratura, il fattore moltiplicativo (di 
seguito indicato con la lettera β) dell’accelerazione di plateau di 
riferimento (assunta per ragioni di semplicità pari a 0,1 g). Esso si ricava 
dal rapporto tra le resistenze a pressoflessione nel piano, a taglio e a 
pressoflessione fuori dal piano (Capacità) e la corrispondente 






Questo rapporto, se moltiplicato per 0,1 g, fornisce una stima 
dell’accelerazione che mette in crisi la generica membratura considerata 
e indica anche i valori delle accelerazioni che, progressivamente, 
mettono in crisi le varie pareti. 
 
9.4.1 Meccanismi di collasso globale della struttura 
 
I meccanismi di collasso delle strutture in muratura a pareti portanti 
possono essere causati dalla pressoflessione nel piano, dal taglio o dalla 
pressoflessione fuori dal piano (per quanto riguarda quest’ultimo, 
l’analisi è integrata dallo studio dei meccanismi locali di collasso). 
Pertanto possono essere identificate tre accelerazioni di collasso: 
 
• L’accelerazione di collasso per rottura a pressoflessione nel 
piano. 
• L’accelerazione di collasso per rottura a taglio. 
• L’accelerazione di collasso per meccanismo di rottura fuori dal 
piano. 
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9.4.2 Valutazione della domanda richiesta alla struttura dal sisma 
scalato a 0,1 g 
 
Al fine di individuare le accelerazioni di collasso corrispondenti ai tre 
meccanismi individuati, sono state ricavate le “domande” che l’azione 
sismica di riferimento viene ad indurre sull’edificio in esame. A tal 
proposito vengono così definite le seguenti quantità: 
 
• I momenti nel piano Md. 
• I tagli nel piano Vd. 
• Le eccentricità delle azioni fuori dal piano ed. 
 
Il pedice “d” sta ad indicare che si tratta della domanda richiesta alla 
struttura dal sisma scalato a 0,1 g. 
Si fa presente che, per quanto riguarda la valutazione della sicurezza per 
effetto dei momenti fuori dal piano, è stato utilizzato, come parametro 
identificativo della sollecitazione, il valore della eccentricità richiesta 
alla parete ed. Tale eccentricità viene valutata come il rapporto tra il 
valore del momento fuori dal piano indotto dall’azione sismica di 
progetto fpdM −  e il valore dello sforzo normale presente nella parete 










Si fa presente che le sollecitazioni sopra elencate (Md, Vd e Md-fp) sono 
state valutate a partire dai risultati dell’analisi dinamica modale con 
spettro di risposta scalato a 0,1 g attraverso la funzione “Section Cuts” 
del programma SAP2000. 
 
9.4.3 Valutazione della capacità della struttura 
 
Con riferimento ai meccanismi di collasso appena definiti, sono state 
individuate, per ciascun maschio murario, le seguenti capacità: 
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• Resistenza a pressoflessione nel piano, indicata con il termine Mu 
(“Momento Ultimo”). 
• Resistenza a taglio nel piano, indicata con il termine Vu (“Taglio 
Ultimo”). 
• Resistenza a pressoflessione fuori dal piano, indicata con il 
termine eu (“Eccentricità Ultima fuori dal piano”). 
 
9.4.3.1 Pressoflessione nel piano 
 
Il momento ultimo si valuta considerando la muratura non reagente a 
trazione ed assumendo una distribuzione non lineare delle compressioni. 
Tuttavia, in analogia a quanto si considera nel caso del calcestruzzo 
armato, la distribuzione non lineare delle compressioni (diagramma 
parabola – rettangolo) può essere sostituita da una distribuzione 
uniforme delle compressioni agente su di un’area opportunamente ridotta 
rispetto all’area di muratura compressa. 
























Mu è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione 
  
l è la lunghezza complessiva della parete, comprensiva della 
zona tesa 
  
t è lo spessore della parete 
  
σ0 è la tensione normale media, riferita all’area totale della 
sezione 
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fbd è la resistenza a compressione di calcolo della muratura 
 

















Con riferimento alla Figura 9.27, la formula del momento ultimo si 
giustifica con le seguenti considerazioni: 
 
• La lunghezza della zona compressa è pari a “3 u”. 
• Il diagramma delle compressioni uniformi si estende per una 


































σ , da cui è 
facile ricavare la formula di normativa. 
 
9.4.3.2 Verifica a taglio per crisi da trazione 
 
Per gli edifici esistenti questo tipo di verifica sostituisce la verifica a 
taglio per scorrimento (eseguita invece per i fabbricati di nuova 
 
Figura 9.27 Sezione di muratura sottoposta a pressoflessione nel piano. 
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costruzione), in quanto meglio rappresenta il reale comportamento di 
questi immobili. 
Un pannello murario di altezza h e dimensioni in pianta l · t, sollecitato 
sulla sezione superiore da una forza verticale eccentrica N e da uno 
sforzo di taglio V, vincolato con un incastro alla base e un insieme di 
doppi pendoli in sommità, presenta la distribuzione di tensioni 
tangenziali e normali di Figura 9.28. 













La tensione τmax si può esprimere in funzione della τmed come: 
 
medb ττ ⋅=max  
 
Dove b è un coefficiente che assume il valore 1,5 per una distribuzione 











È stato dimostrato che si possono assumere per b i seguenti valori: 
 
a) Pannelli tozzi con h/l ≤ 1 → b = 1. 
b) Pannelli snelli con h/l ≥ 1,5 → b = 1,5. 
c) Per valori intermedi si può assumere b = h/l. 
 
 
Figura 9.28 Distribuzione delle tensioni 
tangenziali e normali su un pannello. 
 
 
Figura 9.29 Circoli di Mohr. 
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Si adotta un criterio di crisi che pone un limite ft alla tensione principale 
di trazione, oltre il quale, facendo crescere ancora V con N costante, 
cominciano a presentarsi le tipiche lesioni diagonali che si sviluppano 
poi con gradualità dal centro verso due spigoli opposti del pannello 
stesso. 
Alle soglie della fessurazione, sia Vu lo sforzo di taglio, cui corrisponde 
una tensione tangenziale media τlim = Vu/(l · t) ed una tensione 
tangenziale massima pari a τmax = b · τlim. 
Lo stato tensionale in corrispondenza del baricentro è rappresentato dal 
Cerchio di Mohr di Figura 9.29a. Il raggio di tale cerchio si definisce 
con: 
 
medtfr σ⋅+= 5,0  
 
Il centro C della circonferenza ha invece le seguenti coordinate           
(0,5 · σmed; 0). 
L’intersezione del cerchio con l’asse τ consente di definire il valore del 
termine b · τlim. 



























Sviluppando questa equazione si ottiene in successione: 
 
( )2lim2 τσ ⋅=⋅+ bff medtt  
 





















τ 1lim  
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tlV σ1  
 
Dove con fbd si indica la resistenza a compressione di calcolo della 
muratura. 
Nel caso di sforzo normale nullo il Cerchio di Mohr risulta centrato 
rispetto all’origine degli assi (Figura 9.29b) ottenendo che ft = b · τ0. 
 
9.4.3.3 Pressoflessione fuori del piano 
 
Il meccanismo di rottura per collasso fuori dal piano può essere 
considerato come un meccanismo locale di collasso, tuttavia, per 
completezza, si riporta questo meccanismo anche come azione globale. 
Per quanto riguarda la valutazione della sicurezza delle costruzioni per 
effetto dei momenti fuori dal piano, si è utilizzata l’eccentricità eu come 
parametro identificativo della capacità dei maschi murari. In particolare, 
sono stati considerati i seguenti valori delle eccentricità ultime: 
 
• Eccentricità di inizio danneggiamento: 
61
t
eu = . 
• Eccentricità di collasso per instabilità: 
22
t
eu = . 









Nella relazione appena definita va specificato che i simboli assumono il 
significato già mostrato in precedenza mentre il momento resistente fuori 






















9.4.4 Fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento 
 
Una volta definiti i parametri identificativi della domanda imposta 
dall’azione sismica scalata a 0,1 g e della corrispondente capacità, si è 
passati all’identificazione, per ogni parete esaminata, dei “fattori 
moltiplicativi dell’accelerazione di riferimento”. Questi, come spiegato 
in precedenza, si ricavano dal rapporto tra capacità e domanda. Nello 
specifico sono stati valutati i seguenti fattori moltiplicativi: 
 
• Fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento per 

















• Fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento per 










































Per ciascun meccanismo di crisi considerato, i valori dei fattori 
moltiplicativi corrispondenti ai vari maschi murari sono stati riordinati 
dal più piccolo al più grande in modo da individuare l’ordine di collasso 
delle varie pareti. 
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Infine, per il generico maschio murario, è stato determinato il fattore 
moltiplicativo minimo, βmin, tra quelli corrispondenti ai tre differenti 
meccanismi di crisi studiati, con l’obiettivo di valutare non solo l’ordine 
di collasso delle varie pareti, ma anche il meccanismo di collasso 
corrispondente. 
Nello specifico, per ogni maschio si è calcolato: 
 
{ }32min ,,,min eeMV βββββ =  
 
9.4.5 Valutazione delle accelerazioni di collasso 
 
Una volta determinati i valori di βmin, è stato possibile ricavare le 
accelerazioni di collasso dei maschi murari attraverso la seguente 
relazione: 
 




















10. I RISULTATI DELLE VERIFICHE 
 
Nel seguente capitolo verranno mostrati i principali risultati delle 
verifiche sulla Ca’ Grande dei Malvezzi. Nello specifico si illustrerà: il 
comportamento dinamico della struttura, evidenziando i primi modi di 
vibrare dell’immobile; i risultati delle verifiche statiche e sismiche 
condotte sul modello globale ed i meccanismi locali di collasso. Di 
seguito sono riportate alcune immagini del modello del fabbricato 





























Figura 10.2 Vista sud – occidentale del modello in SAP2000. 
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Le verifiche verranno effettuate considerando le caratteristiche dei 
materiali definite nel Paragrafo 3.5 e che di seguito vengono riportate per 
semplicità di comprensione: 
 

















• Peso specifico della muratura piena: 1800=γ  kg/cm3 
• Modulo elastico della muratura: 15000
,
=mediobE  kg/cm2 















τ  kg/cm2 
 
Tali valori fanno riferimento a quanto specificato in normativa per un 
livello di conoscenza non approfondito (LC1).  
 
10.1 Il comportamento dinamico 
 
La normativa, relativamente alle analisi lineari dinamiche, definisce che 
debbano essere presi in esame tutti i modi di vibrare della struttura con 
massa partecipante significativa. È opportuno, a tal riguardo, considerare 
tutti i modi di vibrare con massa partecipante superiore al 5% e 
comunque un numero di modi la cui massa partecipante totale sia 
superiore dell’85%. 
Nella Ca’ Grande dei Malvezzi si può osservare come i primi tre modi di 
vibrare attivino la gran parte della massa, mentre i successivi ne attivino 
una percentuale molto più bassa. Per arrivare all’85% di massa 
partecipante sono stati considerati i primi 70 modi di vibrare. 
Nella tabella seguente sono riportate le principali informazioni 
riguardanti i primi 10 modi di vibrare. 
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Modo Periodo % Massa in direzione x 




 [s] Sing. Progress. Sing. Progress. Sing. Progress. 
1 0,237 41,2 41,2 12,3 12,3 4,5 4,5 
2 0,213 20,9 62,1 55,2 67,5 44,1 48,6 
3 0,201 12,2 74,3 11,3 78,7 29,4 77,9 
4 0,185 3 · 10-3 74,3 0,6 79,4 5 · 10-2 78,0 
5 0,181 1 · 10-2 74,3 0,2 79,6 3 · 10-2 78,0 
6 0,179 1 · 10-3 74,3 3 · 10-2 79,6 8 · 10-3 78,0 
7 0,174 3 · 10-2 74,3 0,1 79,7 4 · 10-2 78,0 
8 0,173 7 · 10-2 74,4 0,4 80,1 0,1 78,1 
9 0,167 0,2 74,6 1 · 10-3 80,1 0,4 78,6 
10 0,162 0,4 75,0 3 · 10-2 80,2 3 · 10-2 78,6 
 
Tabella 10.1 Massa partecipante per i primi 10 modi di vibrare della struttura. 
 
Di seguito sono riportate le deformate dei primi tre modi di vibrare sia in 



















Figura 10.3 Deformata 




Figura 10.4 Deformata 




Figura 10.5 Deformata 







































Figura 10.6 Primo modo di vibrare (T = 0,237 s). 
 
 
Figura 10.7 Secondo modo di vibrare (T = 0,213 s). 
 
 
Figura 10.8 Terzo modo di vibrare (T = 0,201 s). 
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10.2 Numerazione delle pareti nel modello 
 
Per facilitare la lettura dei risultati, ogni parete studiata nelle verifiche è 
stata identificata con un codice, in relazione alla sua inclinazione ed alla 
posizione nella struttura. 
In primo luogo è stata associata una lettera (A,B,C,…) per distinguere i 
vari setti murari in relazione al rispettivo sistema di riferimento. La 
pianta del modello presenta infatti 12 inclinazioni diverse e ad ognuna di 




























Figura 10.9 Sistemi di riferimento utilizzati per 
l’individuazione delle pareti del modello. 
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In secondo luogo ad ogni maschio murario individuato è stato associato 
un nome del tipo: “XiYj” oppure “YiXj”, in cui la prima lettera indica la 
direzione di sviluppo del maschio murario mentre la seconda lettera 
indica la direzione perpendicolare alla prima. L’indice i rappresenta il 
numero del maschio murario considerato in quell’allineamento, mentre 
l’indice j rappresenta la quota altimetrica (in ascissa o in ordinata) in cui 
si trova il maschio murario.  
A titolo esemplificativo, il maschio murario A-X2Y5 è il secondo 
maschio murario in direzione parallela all’asse X che si trova 
sull’allineamento di ordinata Y = 5 m, nel sistema di riferimento A. 





























































Figura 30.10 Attribuzione dei codici ai maschi murari. 
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10.3 Le verifiche statiche 
 
Di seguito si riportano le verifiche statiche eseguite sia agli Stati Limite 
di Esercizio che agli Stati Limite Ultimi. 
 
10.3.1 Stati Limite di Esercizio 
 
La verifica statica agli Stati Limite di Esercizio è stata condotta con le 
modalità descritte nel capitolo 8 utilizzando la combinazione quasi 
permanente delle azioni. Dall’analisi con SAP2000 è risultata una 
distribuzione delle tensioni nelle pareti della struttura pari a quella 
riportata nelle figure seguenti. Il gradiente di colore, che verso il basso 
tende ad assumere tonalità giallo – rossastre, indica l’aumento delle 






















Figura 10.11 Tensioni di compressione nel lato sud – orientale (SLE). 
 
 














Con la suddetta verifica si è controllato che le tensioni di compressione 
ottenute dal modello fossero minori del valore limite pari a 5,93 kg/cm2.  
Con riferimento a quanto descritto nel capitolo 8, per ogni maschio 
murario è stato calcolato il rispettivo valore del coefficiente di sicurezza 
(FS) ed i risultati ottenuti sono stati riportati in un istogramma. Si può 












Le tensioni normali massime al piede delle pareti sono risultate circa pari 
a 8,05 kg/cm2. 
Nella pianta della pagina seguente sono rappresentati i maschi murari 













































































































































































































































































































































Figura 10.15 Maschi murari che vanno in crisi agli SLE. 
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10.3.2 Stati Limite Ultimi 
 
La verifica statica agli Stati Limite Ultimi è stata condotta sempre con le 
modalità descritte nel capitolo 8 utilizzando la combinazione 
fondamentale delle azioni. Dall’analisi con SAP2000 è risultata una 
distribuzione delle tensioni nelle pareti della struttura pari a quella 
riportata nelle figure seguenti. Il gradiente di colore, che verso il basso 
tende ad assumere tonalità rosso – violastre, indica l’aumento delle 













































Con la suddetta verifica si è controllato che le tensioni di compressione 
ottenute dal modello fossero minori del valore limite pari a 5,93 kg/cm2. 
Con riferimento a quanto descritto nel capitolo 8, per ogni maschio 
murario è stato calcolato il rispettivo valore del coefficiente di sicurezza 
(FS) ed i risultati ottenuti sono stati riportati in un istogramma. Si può 
notare come 85 maschi murari non rispettino la verifica e quindi 












Le tensioni normali massime al piede delle pareti sono risultate circa pari 
a 12,23 kg/cm2. 
Nella pianta della pagina seguente sono rappresentati i maschi murari 
che non rispettano la condizione posta. 
 
 








































































































































































































































































































































































































































Figura 10.20 Maschi murari che vanno in crisi agli SLU. 
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10.3.3 Verifiche statiche sulle colonne 
 
Con le stesse modalità di verifica utilizzate per le pareti, sono state 
analizzate le colonne del portico principale della Ca’ Grande dei 
Malvezzi che si affacciano su via Largo Trombetti. Per ogni colonna è 
stato calcolato il rispettivo valore del coefficiente di sicurezza (FS) ed i 
risultati ottenuti sono stati riportati in un istogramma. Dalla Figura 10.21 
si può osservare come già per gli SLE, nessuna delle 23 colonne risulti 












Anche nel caso degli SLU nessuna colonna risulta verificata come viene 









































Figura 10.22 Fattore di Sicurezza (FS) per le colonne agli Stati Limite Ultimi. 
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10.4 Le verifiche sismiche 
 
Di seguito vengono riportate le verifiche sismiche come spiegato nel 
Capitolo 9. 
 
10.4.1 Analisi statica lineare 
 
Nel corso dell’analisi statica lineare sono stati inizialmente suddivisi i 



























Figura 10.23 Individuazione dei maschi murari in 
direzione x (rossi) ed in direzione y (blu). 
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Utilizzando le formule presentate nel Paragrafo 9.1 ed il sistema di 
riferimento illustrato in Figura 10.23 sono stati quindi ricavati il 
baricentro della struttura ed il centro delle rigidezze della stessa, di 
seguito riportati: 
 
54,21=Gx  m                    11,53=Gy  m 
 
27,21=Rx  m                    27,51=Ry  m 
 
L’eccentricità tra baricentro delle rigidezze e baricentro delle masse vale 
quindi: 
 
27,027,2154,21' =−=−= RGx xxe  m 
 
84,127,5111,53' =−=−= RGy yye  m 
 
La normativa prescrive che per tenere conto della variabilità spaziale del 
moto sismico, nonché di eventuali incertezze nella localizzazione delle 
masse, al centro di massa deve essere attribuita un’eccentricità 
accidentale rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. In 
assenza di più accurate determinazioni l’eccentricità accidentale in ogni 
direzione non può essere considerata inferiore a 0,05 volte la dimensione 
dell’edificio misurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione 
dell’azione sismica. 
Considerando che la lunghezza longitudinale dell’edificio è di 106 m e 
quella trasversale di 56 m si possono determinare le eccentricità 
accidentali previste da normativa: 
 
8,25605,005,0 1 =⋅=⋅= Leaix  m 
 
3,510605,005,0 2 =⋅=⋅= Leaiy  m 
 
 203 
In definitiva si possono quindi ricavare le eccentricità di calcolo che 
valgono: 
 
07,38,227,0'1 =+=+= aixxx eee  m 
 
53,28,227,0'2 −=−=−= aixxx eee  m 
 
14,73,584,1'1 =+=+= aiyyy eee  m 
 
46,33,584,1'2 −=−=−= aiyyy eee  m 
 
Considerando le pareti in direzione x, nota la forza agente, calcolata nel 
Paragrafo 9.1 e pari a 16999480 N, e nota l’eccentricità, si sono potute 
determinare le tensioni tangenziali agenti su ogni maschio murario. Il 
rapporto tra la tensione di progetto e quella di calcolo determina il 















Il coefficiente β assume un valore medio di 0,24, il che corrisponde ad 


















































































































































































Figura 10.24 Coefficienti β per i maschi murari orizzontali. 
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Con analoghe considerazioni sono state studiate le pareti in direzione y 
in modo da determinare le tensioni tangenziali agenti su ogni maschio 
murario. Il rapporto tra la tensione di progetto e quella di calcolo 















Il coefficiente β assume un valore medio di 0,25, il che corrisponde ad 
un’accelerazione di crisi a taglio pari a 0,025 · g. 
I coefficienti β appena desunti verranno confrontati con i coefficienti βτ 
delle verifiche sul modello globale e ci si aspetta di trovare valori 
paragonabili. 
 
10.4.2 Verifica generale dell’area a taglio 
 
Eseguendo un’analisi più generale rispetto a quanto fatto in precedenza, 
le tensioni tangenziali che si sviluppano nelle pareti in muratura a causa 
di un’accelerazione di riferimento pari a 0,1 · g possono essere calcolate 























Figura 10.25 Coefficienti β per i maschi murari verticali. 
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gτ  N/cm2 
  
Il fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento si determina 














Il valore appena ricavato, moltiplicato per 0,1 · g, fornisce il valore 
dell’accelerazione che determina la crisi a taglio delle pareti in muratura: 
 
ggga ocrisitaglig ⋅=⋅⋅=⋅⋅= 033,01,033,01,0, β  
 
Considerando che agli Stati Limite di salvaguardia della Vita umana, la 
massima accelerazione che si può presentare è pari a 0,657 · g, la verifica 
generale dell’area a taglio non risulta soddisfatta. 
 
10.4.3 Verifica dei meccanismi locali 
 
Le verifiche sismiche dei meccanismi locali di collasso fuori dal piano 
sono state eseguite mediante un’analisi cinematica utilizzando 
l’applicativo C.I.N.E. (Condizioni d’Instabilità Negli Edifici). 
Per quanto riguarda l’immobile oggetto di studio sono stati considerati 3 
meccanismi di collasso: il ribaltamento semplice di parete, il 
ribaltamento composto di parete e la flessione verticale di parete. 
Quest’ultimo meccanismo è stato considerato quando sono state 
riscontrate delle catene, che costituiscono una ritenuta all’altezza 
d’interpiano. In questo modo ad ogni piano si è potuta ipotizzare la 
presenza di un vincolo. Attraverso tale analisi si formerà quindi una 
cerniera all’interno del maschio murario compreso tra due piani 
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successivi. Nei casi in cui non sono presenti le catene si è invece studiato 
il ribaltamento della parete, sia semplice che composto. Nel primo caso 
si è ipotizzato sia il ribaltamento di tutta la parete sia quello riguardante 
solo i piani più alti mentre nel secondo caso si è considerata la 
formazione di un cuneo a partire dalla base dell’edificio. 
Per svolgere i calcoli sono necessarie informazioni geometriche sulla 
facciata considerata, oltre ad indicazioni sui punti di applicazione dei 
carichi ed alle altezze dei setti. I simboli utilizzati nelle pagine seguenti 



























Figura 10.26 Schema di calcolo 





Figura 10.27 Schema di calcolo per il 
















I maschi murari considerati nella verifica dei meccanismi locali sono 






















Figura 10.28 Schema di calcolo 




Figura 10.29 Misure necessarie per definire 




Figura 10.30 Individuazione dei maschi murari 
considerati nelle verifiche dei meccanismi locali. 
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Il solaio del piano primo è costituito da una doppia orditura di travi 
lignee, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al 
pubblico. Il carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
645030003,0335022001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 8,125 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
52406125,864501 =⋅=SP  N 
 
La copertura è a doppia orditura e praticabile, il carico al metro quadro 
vale: 
 
310020003,017008002 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando un’area di influenza di 14,8225 m2, il peso trasmesso dalla 
copertura alla parete del secondo livello vale: 
 
460438525,1431002 =⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 











Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 





















1 1,50 3,50 6,50 4,50 6,50 18,00 
2 1,00 3,50 6,50 4,50 6,50 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,50 5,00 0,38 2,50 256,5 52,4 
2 0,40 8,00 0,30 4,19 338,4 46,0 
 
In questo caso verranno spiegati nel dettaglio tutti i passaggi analitici che 
portano alla determinazione dell’accelerazione limite per il suddetto 
meccanismo. Nei casi successivi tali passaggi verranno omessi e si 
riporteranno solamente i risultati finali. 
L’area delle diverse fasce murarie si ottiene moltiplicando la loro altezza 
per la larghezza. Per la fascia del sottofinestra, quella intermedia e quella 
superiore della parete al primo piano si ottiene: 
 
75,95,65,11inf =⋅=A  m
2
                    75,01inf =Gy  m 
 
( ) 95,45,15,31 =⋅−=medA  m2             5,21 =Gmedy  m 
 
( ) 75,95,65,351sup =⋅−=A  m2           25,41sup =Gy  m 
 
Si può quindi determinare il baricentro della parete del primo piano nel 


















G   
5,2=  m 
Analoghe considerazioni si possono fare per la parete al secondo piano: 
 210
 
5,65,612inf =⋅=A  m
2
                        5,02inf =Gy  m 
 
( ) 25,115,415,32 =⋅−=medA  m2         25,22 =Gmedy  m 
 
( ) 25,295,65,382sup =⋅−=A  m2         75,52sup =Gy  m 
 
Si può quindi determinare il baricentro della parete del secondo piano nel 



















 186,4=  m 
 
I pesi delle due pareti valgono rispettivamente: 
 
( ) ( ) 256500180005,075,9975,9111sup11inf1 =⋅⋅++=⋅⋅++= γsAAAW med  N 
 
( ) ( ) 338400180004,025,2925,115,6222sup22inf2 =⋅⋅++=⋅⋅++= γsAAAW med  N 
 
Se si ipotizza che per ogni piano il carico del solaio è applicato a 3/4 
dello spessore delle pareti, si ricava che il braccio orizzontale del carico 














22 =⋅=⋅= sd  m 
 
Sono quindi note tutte le informazioni per determinare il moltiplicatore 
orizzontale α0 dei carichi che in questo caso può essere espresso con la 
seguente equazione: 
 













































































8451,55203=  [N · s2/m] 
 





















Si può quindi ottenere l’accelerazione sismica spettrale a0* di attivazione 



















Nella tabella seguente sono riassunti i principali risultati riguardanti il 
ribaltamento di tutti e due i piani (calcolati in precedenza) ed il 











2-1 0,036 55,204 0,781 0,334 
2 0,046 36,586 0,934 0,355 
 
Va ora determinata l’accelerazione di picco al suolo rigido che determina 
il raggiungimento dello Stato Limite di salvaguardia della Vita umana 
 212
(SLV) relativamente al cinematismo considerato (Capacità). Ai fini della 
verifica tale valore va confrontato con un opportuno valore della PGA di 
riferimento ag (PVr) (Domanda). Per semplicità si riporta la tabella con i 
parametri spettrali del sito considerato. 
 
     
TR = 712 anni 
 LON LAT S η ag F0 TC* 
Bologna 11,3514 44,5075 1,423 1 0,191 · g 2,419 0,314 
 
Se si considera il ribaltamento semplice di tutte e due le pareti, 
l’accelerazione di picco al suolo rigido può essere determinata 
rielaborando la formula C8A.4.9 della Circolare Applicativa alle NTC 














Va ricordato che in questo tipo di verifiche il fattore di struttura q viene 
assunto generalmente pari a 2. 
Per quanto riguarda il ribaltamento semplice della sola parete al secondo 
livello, l’accelerazione di picco al suolo è pari al minore tra il valore 
ottenuto con la formula precedente e quello ricavato rielaborando la 













Considerando che la facciata ha due piani, e che in questo caso la 
cerniera si forma al primo piano, possono essere determinati sia γ che 

















( ) 38462,013/5/ === HZZψ  
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( ) ( ) gggaaa ggg ⋅=⋅⋅== 046,0046,0;051,0min;min 21  
 
Questi valori vanno confrontati l’accelerazione di riferimento che nel 
caso in esame vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 




2-1 0,048 · g 0,191 · g 0,25 Non verificata 
2 0,046 · g 0,191 · g 0,24 Non verificata 
 
 










In questo caso, rispetto al precedente, vanno definite le informazioni 
riguardanti il cuneo. Questo viene considerato a partire dal piano terra e 
con un angolo di inclinazione pari a 25°. I pesi dei cunei di controvento 
al primo e secondo livello valgono rispettivamente: 
 
1070001 =OW  N                    6164002 =OW  N 
 
 
Figura 10.32 Ribaltamento composto del maschio M1. 
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Visto che sia il solaio del piano primo che quello della copertura sono a 
doppia orditura, i cunei dei due piani ricevono un carico aggiuntivo da 
questi pari a: 
 
465001 =OSP  N                    1063002 =SOP  N 
 
Le coordinate del baricentro dei cunei al piano primo e secondo possono 




































































































































































Le caratteristiche geometriche dei macroelementi e le azioni sugli stessi 
sono riassunte nelle tabelle seguenti. 
 
 
Caratterizzazione geometrica dei macroelementi 
Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] xGOi [m] yGOi [m] dOi [m] 
1 0,50 5,00 0,38 2,50 1,28 3,33 1,67 
2 0,40 8,00 0,30 4,19 2,74 4,59 3,53 
 
 
Azioni sui macroelementi 
Elevazione Wi [kN] WOi [kN] PSi [kN] PSOi [kN] 
1 256,5 107,0 52,4 46,5 
2 338,4 616,4 46,0 106,3 
 
Sono quindi note tutte le informazioni per determinare il moltiplicatore 
orizzontale α0 dei carichi che in questo caso può essere espresso con la 
seguente equazione: 
 



















Figura 10.33 I cunei considerati ai diversi piani. 
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Noto il moltiplicatore orizzontale dei carichi possono essere determinati 











2-1 0,195 136,856 0,855 1,660 
 
Può essere quindi individuata l’accelerazione di picco al suolo rigido, da 
confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame vale 0,191 g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 




2-1 0,238 · g 0,191 · g 1,25 Verificata 
 
 










Il solaio del piano primo è costituito da una doppia orditura di travi 
lignee, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al 




Figura 10.34 Ribaltamento semplice del maschio M2. 
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645030003,0335022001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 38,75 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
24993875,3864501 =⋅=SP  N 
 
La copertura è a doppia orditura e praticabile, il carico al metro quadro 
vale: 
 
310020003,017008002 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando un’area di influenza di 38,75 m2, il peso trasmesso dalla 
copertura alla parete del secondo livello vale: 
 
12012575,3831002 =⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























1 1,50 3,50 15,50 11,50 15,50 18,00 
2 1,00 3,50 15,50 11,50 15,50 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,50 5,00 0,38 2,50 625,5 249,9 
2 0,40 4,00 0,30 1,95 374,4 120,1 
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Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












2-1 0,056 113,298 0,811 0,499 
2 0,092 44,667 0,886 0,751 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di 
sicurezza (FS) Risultato verifica 
2-1 0,072 · g 0,191 · g 0,38 Non verificata 
2 0,067 · g 0,191 · g 0,35 Non verificata 
 
 










Il cuneo viene considerato a partire dal piano terra e con un angolo di 
inclinazione pari a 25°. I pesi dei cunei di controvento al piano primo e 
secondo valgono rispettivamente: 
 




Figura 10.35 Ribaltamento composto del maschio M2. 
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Il solaio del piano primo e quello del piano secondo sono a doppia 
orditura, ma siccome il cuneo ha un’area di influenza molto piccola, si 
considera trascurabile il peso aggiuntivo trasmesso dai solai. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi e le azioni sugli stessi 
sono riassunte nelle tabelle seguenti. 
 
 
Caratterizzazione geometrica dei macroelementi 
Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] xGOi [m] yGOi [m] dOi [m] 
1 0,50 5,00 0,38 2,50 1,28 3,33 1,67 
2 0,40 4,00 0,30 1,95 2,18 2,19 2,60 
 
 
Azioni sui macroelementi 
Elevazione Wi [kN] WOi [kN] PSi [kN] PSOi [kN] 
1 625,5 71,3 249,9 0 
2 374,4 159,8 120,1 0 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 











2-1 0,101 134,712 0,825 0,893 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 



















Il solaio del piano primo è costituito da una singola orditura di travi 
lignee, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al 
pubblico. Il carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
615030003,0335019001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 18 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 1,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del primo 
livello vale: 
 
13837525,11861501 =⋅⋅=SP  N 
 
Il solaio del piano secondo è realizzato in lamiera grecata disposta a 
singola orditura, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici 
aperti al pubblico. Il carico al metro quadro che agisce sul solaio vale 
quindi: 
 
610030003,0280024002 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 18 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 2,5 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del secondo 
livello vale: 
 
2745005,21861002 =⋅⋅=SP  N 
 
Il solaio del piano terzo è realizzato in acciaio e laterizio ed è disposto a 
singola orditura, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici 
 
 
Figura 10.36 Ribaltamento semplice del maschio M3. 
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aperti al pubblico. Il carico al metro quadro che agisce sul solaio vale 
quindi: 
 
590030003,0280022003 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 18 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 2,5 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del terzo 
livello vale: 
 
2655005,21859003 =⋅⋅=SP  N 
 
La copertura è a singola orditura e non praticabile, il carico al metro 
quadro vale: 
 
250017008004 =+=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 18 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 2,5 m, il peso trasmesso dalla copertura alla parete del 
quarto livello vale: 
 
1125005,21825004 =⋅⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























1 1,00 2,50 18,00 10,50 18,00 18,00 
2 1,00 3,50 18,00 9,00 18,00 18,00 
3 1,00 2,00 18,00 9,00 18,00 18,00 
4 1,00 3,00 18,00 9,00 18,00 18,00 








Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,40 5,00 0,30 2,61 567,0 138,4 
2 0,40 4,00 0,30 1,89 356,4 274,5 
3 0,40 5,00 0,30 2,61 583,2 265,5 
4 0,40 5,00 0,30 2,63 518,4 112,5 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












4-3-2-1 0,023 226,777 0,790 0,208 
4-3-2 0,031 171,735 0,798 0,284 
4-3 0,042 123,207 0,817 0,374 
4 0,071 59,060 0,918 0,565 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di 
sicurezza (FS) Risultato verifica 
4-3-2-1 0,030 · g 0,191 · g 0,16 Non verificata 
4-3-2 0,041 · g 0,191 · g 0,21 Non verificata 
4-3 0,035 · g 0,191 · g 0,18 Non verificata 

















Il solaio del piano primo è realizzato in laterocemento a singola orditura, 
mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il 
carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
750030003,0360030001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 7,5 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del primo 
livello vale: 
 
18281325,35,775001 =⋅⋅=SP  N 
 
Il solaio del piano secondo è realizzato in laterocemento a singola 
orditura, mentre il carico variabile è quello dovuto ai musei. Il carico al 
metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
960050006,0360030002 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 7,5 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del secondo 
livello vale: 
 
23400025,35,796002 =⋅⋅=SP  N 
 




Figura 10.37 Ribaltamento semplice del maschio M4. 
 
 224
250017008003 =+=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 7,5 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dalla copertura alla parete del 
terzo livello vale: 
 
6093825,35,725003 =⋅⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























1 1,50 3,50 7,50 4,00 7,50 18,00 
2 1,00 2,00 7,50 6,00 7,50 18,00 
3 1,00 4,00 7,50 6,00 7,50 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,60 5,00 0,45 2,50 329,4 182,8 
2 0,60 3,00 0,45 1,50 226,8 234,0 
3 0,50 7,00 0,38 3,59 432,0 60,9 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 















3-2-1 0,044 119,929 0,803 0,399 
3-2 0,068 75,086 0,772 0,636 
3 0,066 46,613 0,928 0,518 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di 
sicurezza (FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,057 · g 0,191 · g 0,30 Non verificata 
3-2 0,088 · g 0,191 · g 0,46 Non verificata 
3 0,045 · g 0,191 · g 0,24 Non verificata 
 
 











Il cuneo viene considerato a partire dal piano terra e con un angolo di 
inclinazione pari a 25°. I pesi dei cunei di controvento al piano primo, 
secondo e terzo valgono rispettivamente: 
 




Figura 10.38 Ribaltamento composto del maschio M4. 
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Tutti i solai sono a singola orditura e nessuno di questi scarica il proprio 
peso sul cuneo, pertanto non vi è alcun peso aggiuntivo trasmesso dai 
solai. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi e le azioni sugli stessi 
sono riassunte nelle tabelle seguenti. 
 
 
Caratterizzazione geometrica dei macroelementi 
Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] xGOi [m] yGOi [m] dOi [m] 
1 0,60 5,00 0,45 2,50 1,38 3,33 1,77 
2 0,60 3,00 0,45 1,50 2,14 1,62 2,47 
3 0,50 7,00 0,38 3,59 3,36 3,86 4,10 
 
 
Azioni sui macroelementi 
Elevazione Wi [kN] WOi [kN] PSi [kN] PSOi [kN] 
1 329,4 71,3 182,8 0 
2 226,8 111,3 234,0 0 
3 432,0 459,5 60,9 0 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












3-2-1 0,136 178,749 0,832 1,187 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,170 · g 0,191 · g 0,89 Non verificata 
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Il solaio del piano primo è realizzato in laterocemento a singola orditura, 
mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il 
carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
750030003,0360030001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 5,7 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del primo 
livello vale: 
 
13893825,37,575001 =⋅⋅=SP  N 
 
Il solaio del piano secondo è realizzato in laterocemento a singola 
orditura, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al 
pubblico. Il carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
750030003,0360030002 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 5,7 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del secondo 
livello vale: 
 
13893825,37,575002 =⋅⋅=SP  N 
 




Figura 10.39 Ribaltamento semplice del maschio M5. 
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250017008003 =+=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 5,7 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dalla copertura alla parete del 
terzo livello vale: 
 
4631325,37,525003 =⋅⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























1 1,50 3,50 5,70 4,20 5,70 18,00 
2 1,00 2,00 5,70 4,20 5,70 18,00 
3 1,00 4,00 5,70 4,20 5,70 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,60 5,00 0,45 2,50 275,4 138,9 
2 0,50 3,00 0,38 1,50 140,4 138,9 
3 0,40 7,00 0,30 3,63 254,9 46,3 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 















3-2-1 0,042 78,415 0,773 0,395 
3-2 0,055 45,287 0,765 0,519 
3 0,052 28,268 0,921 0,410 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,057 · g 0,191 · g 0,30 Non verificata 
3-2 0,072 · g 0,191 · g 0,38 Non verificata 
3 0,035 · g 0,191 · g 0,18 Non verificata 
 
 











Il cuneo viene considerato a partire dal piano terra e con un angolo di 
inclinazione pari a 25°. I pesi dei cunei di controvento al piano primo, 
secondo e terzo valgono rispettivamente: 
 




Figura 10.40 Ribaltamento composto del maschio M5. 
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Tutti i solai sono a singola orditura e nessuno di questi scarica il proprio 
peso sul cuneo, pertanto non vi è alcun peso aggiuntivo trasmesso dai 
solai. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi e le azioni sugli stessi 
sono riassunte nelle tabelle seguenti. 
 
 
Caratterizzazione geometrica dei macroelementi 
Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] xGOi [m] yGOi [m] dOi [m] 
1 0,60 5,00 0,45 2,50 1,38 3,33 1,77 
2 0,50 3,00 0,38 1,50 2,14 1,62 2,47 
3 0,40 7,00 0,30 3,63 3,36 3,86 4,10 
 
 
Azioni sui macroelementi 
Elevazione Wi [kN] WOi [kN] PSi [kN] PSOi [kN] 
1 275,4 71,3 138,9 0 
2 140,4 111,3 138,9 0 
3 254,9 459,5 46,3 0 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












3-2-1 0,162 137,197 0,822 1,428 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,205 · g 0,191 · g 1,07 Verificata 
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Il solaio del piano primo è realizzato in laterocemento a singola orditura, 
mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il 
carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
750030003,0360030001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 6,5 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del primo 
livello vale: 
 
15843825,35,675001 =⋅⋅=SP  N 
 
Il solaio del piano secondo è realizzato in laterocemento a singola 
orditura, mentre il carico variabile è quello dovuto agli uffici aperti al 
pubblico. Il carico al metro quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
750030003,0360030002 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 6,5 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dal solaio sulla parete del secondo 
livello vale: 
 
15843825,35,675002 =⋅⋅=SP  N 
 




Figura 10.41 Ribaltamento semplice del maschio M6. 
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250017008003 =+=p  N/m2 
 
Considerando che la parete è lunga 6,5 m ed ha una lunghezza di 
influenza di 3,25 m, il peso trasmesso dalla copertura alla parete del 
terzo livello vale: 
 
5281325,35,625003 =⋅⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























1 1,50 3,50 6,50 5,00 6,50 18,00 
2 1,00 2,00 6,50 5,00 6,50 18,00 
3 1,00 4,00 6,50 5,00 6,50 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,60 5,00 0,45 2,50 318,6 158,4 
2 0,50 3,00 0,38 1,50 162,0 158,4 
3 0,40 7,00 0,30 3,61 295,2 52,8 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 













spettrale a0* [m/s2] 
3-2-1 0,042 90,276 0,773 0,395 
3-2 0,055 52,197 0,766 0,519 
3 0,052 32,636 0,920 0,412 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,057 · g 0,191 · g 0,30 Non verificata 
3-2 0,072 · g 0,191 · g 0,38 Non verificata 
3 0,036 · g 0,191 · g 0,19 Non verificata 
 
 











Il cuneo viene considerato a partire dal piano terra e con un angolo di 
inclinazione pari a 25°. I pesi dei cunei di controvento al piano primo, 
secondo e terzo valgono rispettivamente: 
 




Figura 10.42 Ribaltamento composto del maschio M6. 
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Tutti i solai sono a singola orditura e nessuno di questi scarica il proprio 
peso sul cuneo, pertanto non vi è alcun peso aggiuntivo trasmesso dai 
solai. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi e le azioni sugli stessi 
sono riassunte nelle tabelle seguenti. 
 
 
Caratterizzazione geometrica dei macroelementi 
Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] xGOi [m] yGOi [m] dOi [m] 
1 0,60 5,00 0,45 2,50 1,38 3,33 1,77 
2 0,50 3,00 0,38 1,50 2,14 1,62 2,47 
3 0,40 7,00 0,30 3,61 3,36 3,86 4,10 
 
 
Azioni sui macroelementi 
Elevazione Wi [kN] WOi [kN] PSi [kN] PSOi [kN] 
1 318,6 71,3 158,4 0 
2 162,0 111,3 158,4 0 
3 295,2 459,5 52,8 0 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












3-2-1 0,153 148,972 0,818 1,359 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di 
sicurezza (FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,195 · g 0,191 · g 1,02 Verificata 
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Nella flessione verticale si studia una fascia muraria verticale di 
larghezza unitaria. Vengono considerate tutte le possibili posizioni della 
cerniera cilindrica lungo l’altezza della parete e viene indicata quella a 
cui corrisponde il valore minimo del moltiplicatore ricercato. 
Per quanto riguarda il maschio M7, la presenza di catene ad ogni 
interpiano costituisce un vincolo e pertanto con molta probabilità si 
formerà una cerniera all’interno della parete compresa tra due piani 
successivi. Si considera ora la flessione verticale della parete al livello 1. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il carico al metro 
quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
1145030003,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 14,875 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
170319875,14114501 =⋅=SP  N 
 
La parete è lunga 8,5 m e il carico unitario trasmesso dal solaio vale: 
 
200385,8/170319 ==SP  N 
 




Figura 10.43 Flessione verticale del maschio M7 – Livello 1. 
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250017008002 =+=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha una lunghezza di influenza di 3,25 m, il 
peso trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del 
secondo livello vale: 
 
812525,325002 =⋅=SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 38647 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alla parete del 
primo livello: 
 
46772386478125 =+=N  N 
 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,50 W [kN] 45,0 
h [m] 5,00 PS [kN] 20,0 
d [m] 0,25 N [kN] 46,8 
a [m] 0,13 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 1,124 M* [kN · s2/m] 4,587 
h1 [m] 3,30 e* 1,000 
h2 [m] 1,70 a0* [m/s2] 8,169 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 


















In questo caso si considera la flessione verticale della parete al livello 2. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,40 W [kN] 57,6 
h [m] 8,00 PS [kN] 8,1 
d [m] 0,20 N [kN] 0 
a [m] 0,10 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 0,158 M* [kN · s2/m] 5,872 
h1 [m] 6,88 e* 1,000 
h2 [m] 1,12 a0* [m/s2] 1,147 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 




Figura 10.45 Flessione verticale del maschio M7 – Livello 2. 
 
Figura 10.46  
Diagramma α0-h1. 
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Per quanto riguarda il maschio M8, la presenza di catene ad ogni 
interpiano costituisce un vincolo e pertanto con molta probabilità si 
formerà una cerniera all’interno della parete compresa tra due piani 
successivi. Si considera ora la flessione verticale della parete al livello 1. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il carico al metro 
quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
1145030003,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 32,5 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
3721255,32114501 =⋅=SP  N 
 
Essendo la parete lunga 10,6 m si può ricavare il carico unitario 
trasmesso dal solaio che vale: 
 
351066,10/372125 ==SP  N 
 
La copertura è a singola orditura e non praticabile, il carico al metro 
quadro vale: 
 




Figura 10.47 Flessione verticale del maschio M8 – Livello 1. 
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Considerando che la parete ha una lunghezza di influenza di 3,5 m, il 
peso trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del 
secondo livello vale: 
 
87505,325002 =⋅=SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 51491 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alla parete del 
primo livello: 
 
60241514918750 =+=N  N 
 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,50 W [kN] 45,0 
h [m] 5,00 PS [kN] 35,1 
d [m] 0,25 N [kN] 60,2 
a [m] 0,13 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 1,454 M* [kN · s2/m] 4,587 
h1 [m] 3,30 e* 1,000 
h2 [m] 1,70 a0* [m/s2] 10,653 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 



















In questo caso si considera la flessione verticale della parete al livello 2. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,40 W [kN] 57,6 
h [m] 8,00 PS [kN] 8,8 
d [m] 0,20 N [kN] 0 
a [m] 0,10 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 0,161 M* [kN · s2/m] 5,872 
h1 [m] 6,72 e* 1,000 
h2 [m] 1,28 a0* [m/s2] 1,169 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 





















Il solaio del piano primo non scarica sulla parete del primo livello, 
pertanto non trasmette nessun peso su di essa. La copertura invece 
scarica in parte sulla parete del secondo livello ed il suo peso per unità di 
superficie vale: 
 
250017008002 =+=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 12,25 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del secondo livello vale: 
 
3062525,1225002 =⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























1 5,00 0,00 7,00 0,00 0,00 18,00 
2 8,00 0,00 7,00 0,00 0,00 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 








Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
1 0,50 5,00 0,38 2,50 315,0 0,00 
2 0,50 8,00 0,38 4,00 504,0 30,6 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












2-1 0,038 69,569 0,803 0,342 
2 0,061 51,987 0,954 0,463 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 
2-1 0,049 · g 0,191 · g 0,26 Non verificata 
2 0,059 · g 0,191 · g 0,31 Non verificata 
 
 












Figura 10.52 Ribaltamento composto del maschio M9. 
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Il cuneo viene considerato a partire dal piano terra e con un angolo di 
inclinazione pari a 25°. I pesi dei cunei di controvento al piano primo e 
secondo valgono rispettivamente: 
 
713001 =OW  N                    4109002 =OW  N 
 
I cunei dei due piani ricevono un carico aggiuntivo dai solai pari a: 
 
830001 =OSP  N                    540002 =SOP  N 
 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi e le azioni sugli stessi 
sono riassunte nelle tabelle seguenti. 
 
 
Caratterizzazione geometrica dei macroelementi 
Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] xGOi [m] yGOi [m] dOi [m] 
1 0,50 5,00 0,38 2,50 1,28 3,33 1,67 
2 0,50 8,00 0,38 4,00 2,74 4,59 3,53 
 
 
Azioni sui macroelementi 
Elevazione Wi [kN] WOi [kN] PSi [kN] PSOi [kN] 
1 315,0 71,3 0,00 83,0 
2 504,0 410,9 30,6 54,0 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 














2-1 0,160 126,571 0,845 1,374 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 





ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 
3-2-1 0,197 · g 0,191 · g 1,03 Verificata 
 
 











In questo caso, la presenza di catene al piano primo evita il ribaltamento 
della parete del primo livello, ma non impedisce il ribaltamento di quella 
del secondo livello. Si considera ora il ribaltamento semplice della parete 
al secondo livello. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto ai musei. Il carico al metro quadro che agisce 
sul solaio vale quindi: 
 
1335050006,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 34 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
45390034133501 =⋅=SP  N 
 
La copertura è a doppia orditura e non praticabile, il carico al metro 
quadro vale: 
 




Figura 10.53 Ribaltamento semplice del maschio M10. 
 
 245 
Considerando un’area di influenza di 34 m2, il peso trasmesso dalla 
copertura alla parete del secondo livello vale: 
 
850003425002 =⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























2 1,00 3,50 17,00 12,50 17,00 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
2 0,30 8,00 0,23 4,16 673,7 85,0 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 










spettrale a0* [m/s2] 
2 0,035 72,291 0,954 0,268 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di 
sicurezza (FS) Risultato verifica 
2 0,034 · g 0,191 · g 0,18 Non verificata 
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La presenza di catene al primo piano costituisce un vincolo e pertanto 
con molta probabilità si formerà una cerniera all’interno della parete del 
primo livello. Si considera pertanto la flessione verticale di tale parete. 
Considerando che la parete è lunga 17 m, il carico unitario trasmesso dal 
solaio del piano primo vale: 
 
2670017/453900 ==SP  N 
 
Il peso trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del 
secondo livello vale: 
 
500017/850002 ==SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 39629 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alla parete del 
primo livello: 
 
44629396295000 =+=N  N 
 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 














Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,40 W [kN] 36,0 
h [m] 5,00 PS [kN] 26,7 
d [m] 0,20 N [kN] 44,6 
a [m] 0,10 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 1,102 M* [kN · s2/m] 3,670 
h1 [m] 3,30 e* 1,000 
h2 [m] 1,70 a0* [m/s2] 8,005 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 
1 1,147 · g 0,191 · g 6,01 Verificata 
 
 











In questo caso, la presenza di catene al piano primo evita il ribaltamento 






Figura 10.56 Ribaltamento semplice del maschio M11. 
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parete al secondo livello. Si considera ora il ribaltamento semplice della 
parete al secondo livello. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto ai musei. Il carico al metro quadro che agisce 
sul solaio vale quindi: 
 
1335050006,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 34 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
45390034133501 =⋅=SP  N 
 
La copertura non è praticabile ed il carico al metro quadro vale: 
 
250017008002 =+=p  N/m2 
 
Considerando un’area di influenza di 34 m2, il peso trasmesso dalla 
copertura alla parete del secondo livello vale: 
 
850003425002 =⋅=SP  N 
 
Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























2 1,00 3,50 17,00 12,50 17,00 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
2 0,30 8,00 0,23 4,16 673,7 85,0 
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Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












2 0,035 72,291 0,954 0,268 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 
2 0,034 · g 0,191 · g 0,18 Non verificata 
 
 











La presenza di catene al primo piano costituisce un vincolo e pertanto 
con molta probabilità si formerà una cerniera all’interno delle colonne 
del primo livello. Si considera pertanto la flessione verticale di tali 
colonne. 
Considerando che la parete è lunga 17 m, il carico unitario trasmesso dal 
solaio del piano primo vale: 
 
 
Figura 10.57 Flessione verticale del maschio M11 – Livello 1. 
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2670017/453900 ==SP  N 
 
Il peso trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del 
secondo livello vale: 
 
500017/850002 ==SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 39629 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alle colonne del 
primo livello: 
 
44629396295000 =+=N  N 
 
Le colonne hanno un raggio di circa 0,22 m, che comporta un’area di 
0,152 m2. Equiparando le colonne ad un’ipotetica fascia unitaria di 
parete, se ne può determinare lo spessore equivalente pari a 0,15 m. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,15 W [kN] 13,5 
h [m] 5,00 PS [kN] 26,7 
d [m] 0,08 N [kN] 44,6 
a [m] 0,04 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 0,947 M* [kN · s2/m] 1,376 
h1 [m] 3,20 e* 1,000 
h2 [m] 1,80 a0* [m/s2] 6,881 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 


















In questo caso, la presenza di catene al piano primo evita il ribaltamento 
delle colonne al primo livello, ma non impedisce il ribaltamento della 
parete al secondo livello. Si considera ora il ribaltamento semplice della 
parete al secondo livello. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il carico al metro 
quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
1145030003,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che la parete ha un’area di influenza di 27,5 m2, il peso 
trasmesso dal solaio sulla parete del primo livello vale: 
 
3148755,27114501 =⋅=SP  N 
 
La copertura non è praticabile ed il carico al metro quadro vale: 
 
250017008002 =+=p  N/m2 
 
Considerando un’area di influenza di 27,5 m2, il peso trasmesso dalla 
copertura alla parete del secondo livello vale: 
 
687505,2725002 =⋅=SP  N 
 
 
Figura 10.59 Ribaltamento semplice del maschio M12. 
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Le informazioni sulle caratteristiche della facciata e sulla 




Geometria della facciata  
Elevazione Altezza fasce 























2 1,00 4,50 11,00 3,50 11,00 18,00 
* al netto delle aperture 
 
 




Elevazione si [m] hi [m] di [m] yGi [m] Wi [kN] PSi [kN] 
2 0,40 8,00 0,30 4,53 444,6 68,8 
 
Note le caratteristiche geometriche e le azioni sugli elementi, possono 
essere determinati il moltiplicatore orizzontare dei carichi, la massa 












2 0,043 49,558 0,947 0,328 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Ribaltamento 
elevazioni ag ag (PVr) 
Fattore di sicurezza 
(FS) Risultato verifica 


















La presenza di catene al primo piano costituisce un vincolo e pertanto 
con molta probabilità si formerà una cerniera all’interno delle colonne 
del primo livello. Si considera pertanto la flessione verticale di tali 
colonne. 
Considerando che la parete è lunga 11 m, il carico unitario trasmesso dal 
solaio del piano primo vale: 
 
2862511/314875 ==SP  N 
 
Il peso trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del 
secondo livello vale: 
 
625011/687502 ==SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 40418 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alle colonne del 
primo livello: 
 
46668404186250 =+=N  N 
 
Le colonne hanno un raggio di circa 0,22 m, che comporta un’area di 
0,152 m2. Equiparando le colonne ad un’ipotetica fascia unitaria di 
parete, se ne può determinare lo spessore equivalente pari a 0,15 m. 
 
 
Figura 10.60 Flessione verticale del maschio M12 – Livello 1. 
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Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,15 W [kN] 13,5 
h [m] 5,00 PS [kN] 28,6 
d [m] 0,08 N [kN] 46,7 
a [m] 0,04 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 0,993 M* [kN · s2/m] 1,376 
h1 [m] 3,20 e* 1,000 
h2 [m] 1,80 a0* [m/s2] 7,216 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 




























Per quanto riguarda il maschio M13, la presenza di catene ad ogni 
interpiano costituisce un vincolo e pertanto con molta probabilità si 
formerà una cerniera all’interno della parete compresa tra due piani 
successivi. Si considera ora la flessione verticale delle colonne al primo 
livello. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto agli uffici aperti al pubblico. Il carico al metro 
quadro che agisce sul solaio vale quindi: 
 
1145030003,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che l’area di influenza è di 49,4 m2, il peso trasmesso dal 
solaio sulle colonne del primo livello vale: 
 
5656304,49114501 =⋅=SP  N 
 
Essendo la parete lunga 24,7 m si può ricavare il carico unitario 
trasmesso dal solaio che vale: 
 
229007,24/565630 ==SP  N 
 
La copertura è a singola orditura e non praticabile, il carico al metro 
quadro vale: 
 




Figura 10.62 Flessione verticale del maschio M13 – Livello 1. 
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Considerando che la parete ha una lunghezza di influenza di 2 m, il peso 
trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del secondo 
livello vale: 
 
5000225002 =⋅=SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 53009 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alla parete del 
primo livello: 
 
58009530095000 =+=N  N 
 
Le colonne hanno un raggio di circa 0,25 m, che comporta un’area di 
0,196 m2. Equiparando le colonne ad un’ipotetica fascia unitaria di 
parete, se ne può determinare lo spessore equivalente pari a 0,20 m. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,20 W [kN] 18,0 
h [m] 5,00 PS [kN] 22,9 
d [m] 0,10 N [kN] 58,0 
a [m] 0,05 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 1,115 M* [kN · s2/m] 1,835 
h1 [m] 3,10 e* 1,000 
h2 [m] 1,90 a0* [m/s2] 8,104 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 















In questo caso si considera la flessione verticale della parete al livello 2. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,40 W [kN] 57,6 
h [m] 8,00 PS [kN] 5,0 
d [m] 0,20 N [kN] 0 
a [m] 0,10 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 0,142 M* [kN · s2/m] 5,872 
h1 [m] 7,04 e* 1,000 
h2 [m] 0,96 a0* [m/s2] 1,029 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 





















Per quanto riguarda il maschio M14, la presenza di catene ad ogni 
interpiano costituisce un vincolo e pertanto con molta probabilità si 
formerà una cerniera all’interno della parete compresa tra due piani 
successivi. Si considera ora la flessione verticale delle colonne al primo 
livello. 
Il solaio del piano primo è costituito da una volta, mentre il carico 
variabile è quello dovuto alle sale convegni. Il carico al metro quadro 
che agisce sul solaio vale quindi: 
 
1295040006,0735032001 =⋅++=p  N/m2 
 
Considerando che l’area di influenza è di 44 m2, il peso trasmesso dal 
solaio sulle colonne del primo livello vale: 
 
56980044129501 =⋅=SP  N 
 
Essendo la parete lunga 22 m si può ricavare il carico unitario trasmesso 
dal solaio che vale: 
 
2590022/569800 ==SP  N 
 
La copertura è a singola orditura e non praticabile, il carico al metro 
quadro vale: 
 




Figura 10.66 Flessione verticale del maschio M14 – Livello 1. 
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Considerando che la parete ha una lunghezza di influenza di 5 m, il peso 
trasmesso dalla copertura ad una fascia unitaria della parete del secondo 
livello vale: 
 
12500525002 =⋅=SP  N 
 
Il peso unitario della parete del secondo livello vale 65557 N. Si può 
quindi ricavare il carico trasmesso dai piani superiori alla parete del 
primo livello: 
 
780576555712500 =+=N  N 
 
Le colonne hanno un raggio di circa 0,25 m, che comporta un’area di 
0,196 m2. Equiparando le colonne ad un’ipotetica fascia unitaria di 
parete, se ne può determinare lo spessore equivalente pari a 0,20 m. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,20 W [kN] 18,0 
h [m] 5,00 PS [kN] 25,9 
d [m] 0,10 N [kN] 78,1 
a [m] 0,05 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 1,406 M* [kN · s2/m] 1,835 
h1 [m] 3,10 e* 1,000 
h2 [m] 1,90 a0* [m/s2] 10,220 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 















In questo caso si considera la flessione verticale della parete al livello 2. 
Le caratteristiche geometriche dei macroelementi, le azioni sugli stessi e 





Azioni sui macroelementi 
s [m] 0,50 W [kN] 72,0 
h [m] 8,00 PS [kN] 12,5 
d [m] 0,25 N [kN] 0 
a [m] 0,13 γ [kN/m3] 18,0 
 
α0 0,209 M* [kN · s2/m] 7,339 
h1 [m] 6,72 e* 1,000 
h2 [m] 1,28 a0* [m/s2] 1,515 
 
Con ulteriori passaggi si può ricavare l’accelerazione di picco al suolo 
rigido, da confrontare con quella di riferimento che nel caso in esame 
vale 0,191 · g. 
 
Parete ag ag (PVr) Fattore di sicurezza (FS) Risultato verifica 











10.4.3.15 Riassunto dei risultati sui meccanismi locali di collasso  
 
Nella seguente tabella vengono riassunti i risultati delle verifiche sui 




Elev. acollasso  FS 
Risultato 
verifica 
M1 Ribaltamento semplice 2-1 0,048 · g 0,25 Non verificata 
M1 Ribaltamento semplice 2 0,046 · g 0,24 Non verificata 
M1 Ribaltamento composto 2-1 0,238 · g 1,25 Verificata 
M2 Ribaltamento semplice 2-1 0,072 · g 0,38 Non verificata 
M2 Ribaltamento semplice 2 0,067 · g 0,35 Non verificata 
M2 Ribaltamento composto 2-1 0,128 · g 0,67 Non verificata 
M3 Ribaltamento semplice 4-3-2-1 0,030 · g 0,16 Non verificata 
M3 Ribaltamento semplice 4-3-2 0,041 · g 0,21 Non verificata 
M3 Ribaltamento semplice 4-3 0,035 · g 0,18 Non verificata 
M3 Ribaltamento semplice 4 0,034 · g 0,18 Non verificata 
M4 Ribaltamento semplice 3-2-1 0,057 · g 0,30 Non verificata 
M4 Ribaltamento semplice 3-2 0,088 · g 0,46 Non verificata 
M4 Ribaltamento semplice 3 0,045 · g 0,24 Non verificata 
M4 Ribaltamento composto 3-2-1 0,170 · g 0,89 Non verificata 
M5 Ribaltamento semplice 3-2-1 0,057 · g 0,30 Non verificata 
M5 Ribaltamento semplice 3-2 0,072 · g 0,38 Non verificata 
M5 Ribaltamento semplice 3 0,035 · g 0,18 Non verificata 
M5 Ribaltamento composto 3-2-1 0,205 · g 1,07 Verificata 
M6 Ribaltamento semplice 3-2-1 0,057 · g 0,30 Non verificata 
M6 Ribaltamento semplice 3-2 0,072 · g 0,38 Non verificata 
M6 Ribaltamento semplice 3 0,036 · g 0,19 Non verificata 
M6 Ribaltamento composto 3-2-1 0,195 · g 1,02 Verificata 
M7 Flessione verticale 1 1,170 · g 6,13 Verificata 
M7 Flessione verticale 2 0,164 · g 0,86 Non verificata 
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M8 Flessione verticale 1 1,514 · g 7,93 Verificata 
M8 Flessione verticale 2 0,168 · g 0,88 Non verificata 
M9 Ribaltamento semplice 2-1 0,049 · g 0,26 Non verificata 
M9 Ribaltamento semplice 2 0,059 · g 0,31 Non verificata 
M9 Ribaltamento composto 2-1 0,197 · g 1,03 Verificata 
M10 Ribaltamento semplice 2 0,034 · g 0,18 Non verificata 
M10 Flessione verticale 1 1,147 · g 6,01 Verificata 
M11 Ribaltamento semplice 2 0,034 · g 0,18 Non verificata 
M11 Flessione verticale 1 0,986 · g 5,16 Verificata 
M12 Ribaltamento semplice 2 0,042 · g 0,22 Non verificata 
M12 Flessione verticale 1 1,034 · g 5,41 Verificata 
M13 Flessione verticale 1 1,161 · g 6,08 Verificata 
M13 Flessione verticale 2 0,147 · g 0,77 Non verificata 
M14 Flessione verticale 1 1,464 · g 7,66 Verificata 
M14 Flessione verticale 2 0,217 · g 1,14 Verificata 
 


















10.4.4 Verifiche sul modello globale 
 
Le verifiche sismiche sul modello globale sono state condotte andando a 
valutare, per il generico maschio murario, il fattore moltiplicativo β 
dell’accelerazione di plateau di riferimento (assunta per ragioni di 
semplicità pari a 0,1 g). Tale coefficiente si ottiene dal rapporto tra le 
resistenze a pressoflessione nel piano, a taglio ed a pressoflessione fuori 
dal piano e la corrispondente sollecitazione indotta dall’accelerazione di 
riferimento di 0,1 g. Ripetendo questa procedura per tutti i maschi murari 
e riordinando i valori dei β di ciascuna membratura dal più piccolo al più 
grande, è possibile ottenere l’ordine di collasso delle varie pareti. 
 
10.4.4.1 Verifica a pressoflessione nel piano 
 
Con riferimento alla classificazione fatta nel Paragrafo 10.2, 
nell’istogramma di Figura 10.70 si riporta, per ogni maschio murario, il 
valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento (pari 
a 0,1 g) che determina la crisi a pressoflessione dell’elemento. I valori 
negativi di β sono legati al fatto che, per queste membrature, il valore di 
σ0 è minore a 0,85 fbd e pertanto perviene la crisi per schiacciamento 



















































































































































































































































































































Figura 10.70 Coefficienti βM nel caso di crisi per pressoflessione nel piano. 
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10.4.4.2 Verifica a taglio 
 
Nell’istogramma di Figura 10.71 si riporta, per ogni maschio murario, il 
valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento (pari 












10.4.4.3 Verifica a pressoflessione fuori dal piano 
 
Negli istogrammi di Figura 10.72 e 10.73, si riporta, per ogni maschio 
murario, il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di 
riferimento (pari a 0,1 g) che determina la crisi a pressoflessione fuori 
dal piano dell’elemento. Nello specifico si ha: 
 






1 =β . 






2 =β . 






3 =β . 
 
In Figura 10.72 in funzione di ciascun maschio murario considerato è 
riportato il corrispondente valore di βe1 = eu1/ed e di βe2 = eu2/ed. 
Il termine ed rappresenta l’eccentricità delle azioni fuori dal piano e si 










































































































































































































































Figura 10.71 Coefficienti βV nel caso di crisi per taglio. 
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dall’azione sismica di progetto e il valore dello sforzo normale presente 
nella parete (ed = Md,fp/N). 
Il termine eu1 = t/6 indica l’eccentricità di inizio danneggiamento mentre 
il termine eu2 = t/2 indica l’eccentricità di collasso per instabilità; 
entrambi sono espressi in funzione dello spessore t della parete. 
In Figura 10.73 in funzione di ciascun maschio murario considerato è 
riportato il corrispondente valore di βe3 = eu3/ed, dove il termine eu3 
rappresenta l’eccentricità di collasso per schiacciamento della muratura 


















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































Figura 10.73 Coefficienti βe3. 
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10.4.4.4 Valutazione del βmin 
 
Per il generico maschio murario è stato determinato il fattore 
moltiplicativo minimo βmin tra quelli corrispondenti ai tre differenti 
meccanismi di crisi studiati con l’obiettivo di valutare l’ordine di 
collasso delle varie pareti. In Figura 10.74 è riportato il valore del βmin 
per ciascuna membratura considerata. I rettangoli rossi comprendono 
elementi caratterizzati da un βmin simile ed in particolare: 
 
• Il primo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati 
da un βmin < 0, indicati come “Gruppo 0”. 
• Il secondo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati 
da un βmin < 0,5 (ossia da accelerazioni di collasso inferiori a 0,05 
g), indicati come “Gruppo 1”. 
• Il terzo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da 
0,5 ≤ βmin < 1 (ossia da accelerazioni di collasso comprese tra  0,05 
g e 0,1 g), indicati come “Gruppo 2”. 
• Il quarto rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati 
da 1 ≤ βmin < 2 (ossia da accelerazioni di collasso comprese tra   
0,1 g e 0,2 g), indicati come “Gruppo 3”. 
• Il quinto rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati 
da un βmin ≥ 2 (ossia da accelerazioni di collasso maggiori di 0,2 g) 















































































































































































































































































































Figura 10.74 Coefficienti βmin dei maschi murari e suddivisione in gruppi. 
 
 267 
Nella pianta seguente sono invece evidenziati i muri in relazione ai 


































Figura 10.75 Differenziazione dei muri in relazione ai diversi valori di βmin. 
 
 268
10.4.4.5 Accelerazioni di collasso 
 
Una volta determinati i valori di βmin è possibile trovare le accelerazioni 
di collasso dei maschi murari costituenti l’edificio in esame attraverso la 
seguente relazione: 
 
ga iicollasso ⋅⋅= 1,0min,, β  
 
I risultati così ottenuti fanno riferimento ad un fattore di struttura pari a 1 
e da essi si può ricavare la curva di attivazione dei meccanismi di 
collasso dei maschi murari, illustrata in Figura 10.76. Nella Tabella 10.3 














 βmedio acrisi 
GRUPPO 0 0 0 · g 
GRUPPO 1 0,23 0,02 · g 
GRUPPO 2 0,72 0,07 · g 
GRUPPO 3 1,36 0,14 · g 
GRUPPO 4 2,25 0,23 · g 
 
Tabella 10.3 Sintesi delle accelerazioni di collasso (q = 1). 
 






Accelerazione di snervamento (g) 
 
 
Figura 10.76 Curva di attivazione dei meccanismi di collasso (q =1). 
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I risultati ottenuti fino a questo momento fanno riferimento ad un fattore 
di struttura unitario. Generalmente, però, le strutture in muratura hanno 
un valore di struttura compreso tra 2 e 3. Nel caso in esame, secondo 
quanto spiegato nel Paragrafo 5.7, si assume un fattore di struttura q pari 
a 2,25. Moltiplicando il valore appena indicato per le accelerazioni 
ricavate nella pagina precedente, può determinarsi, per ogni maschio 














Considerando che l’accelerazione massima che si può avere sulla 
struttura agli Stati Limite di salvaguardia della Vita (SLV) vale 0,657 · g, 









Affinché la verifica sia soddisfatta questo rapporto deve essere superiore 
all’unità. Nel caso in esame nessun maschio murario soddisfa questa 














































































































































































































































































































10.5 Confronto delle βτ 
 
I risultati ottenuti dai diversi tipi di analisi possono essere confrontati in 
linea generale sulla base del coefficiente βτ, rapporto tra la tensione 
tangenziale di progetto e quella agente sul singolo maschio murario per 
un’accelerazione di riferimento di 0,1 g. Questo coefficiente è infatti 
stato determinato sia nel caso dell’analisi statica lineare, sia nella verifica 
generale dell’area a taglio ed infine nelle verifiche sul modello globale. 





























































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































Figura 10.79 Coefficienti βτ risultati dall’analisi dinamica con spettro di risposta. 
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Se si calcola la media, considerando tutte le pareti, si ottiene che     
βτmedio = 0,30. Si possono quindi confrontare i valori medi ottenuti nelle 
tre distinte verifiche. 
 
Verifica βτmedio 
Analisi statica lineare 0,24 
Verifica generale dell’area a taglio 0,33 
Verifica sul modello globale 0,30 
 
Tabella 10.4 βτmedio determinato nelle tre verifiche. 
 
I risultati dei tre casi, anche se non coincidenti, sono simili e ciò può 
essere analizzato come indice di una corretta procedura nelle verifiche. 
In Figura 10.80 si riporta inoltre il confronto tra l’andamento delle βτ nel 
caso dell’analisi statica lineare e nel caso dell’analisi dinamica con 
spettro di risposta sul modello globale. Si può osservare come gli 




















Figura 10.80 Confronto tra le βτ determinate nell’analisi statica lineare e quelle 






































11. I RISULTATI DELLE VERIFICHE AL VARIARE 
DEL LIVELLO DI CONOSCENZA 
 
Le verifiche condotte fino a questo momento fanno riferimento ad un 
livello di conoscenza minimo dell’edificio. In questo capitolo verranno 
ipotizzati dei valori sperimentali relativamente alle caratteristiche 
meccaniche dei materiali e si analizzeranno i risultati immaginando di 
variare il livello di conoscenza dell’edificio. In questo modo si potranno 
effettuare delle valutazioni relativamente alla necessità o meno di 
eseguire un numero elevato di prove in situ. 
 
11.1 I livelli di conoscenza 
 
Il livello di conoscenza acquisito su un edificio è determinato dalla 
combinazione di qualità dei rilievi e delle indagini effettuate: ad ogni 





Geometria Dettagli costruttivi Proprietà dei materiali FC
 
LC1 Limitate verifiche in 
situ Limitate indagini in situ 1,35 
LC2 Estese indagini in situ 1,20 
LC3 (a,b,c) 
Rilievo 
strutturale Estese ed esaustive 
verifiche in situ Esaustive indagini in 
situ 1,00 
 
Tabella 21.1 Aspetti che caratterizzano i diversi livelli di conscenza. 
 
Le norme riportano, in apposito allegato, per varie tipologie murarie, i 
valori di riferimento (minimi e massimi) della resistenza e dei moduli 
elastici. 
L’introduzione del fattore di confidenza è mirata sostanzialmente allo 
scopo di definire le resistenze dei materiali da utilizzare nelle formule di 
capacità degli elementi duttili e fragili: le resistenze medie, ottenute dalle 
prove in situ e dalle informazioni aggiuntive, sono divise per i fattori di 
confidenza. 
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Risulta evidente il premio, in termini di aumento della resistenza, e 
quindi di economia generale dell’intervento, che compete a conoscenze 
via via più complete e approfondite, che non solo rendono più attendibili 
le posizioni alla base del progetto d’intervento ma anche più completo il 
quadro storico – critico dell’opera architettonica. 
 
11.2 Caratterizzazione meccanica dei materiali per i diversi livelli di 
conoscenza 
 
Non sapendo le reali caratteristiche della muratura, si ipotizzano dei 
valori attendibili che potrebbero risultare dall’esecuzione di prove in 
situ. Nel caso specifico si assume: 
 
• Resistenza a compressione della muratura: 
 
50=mediof  kg/cm2 
 
• Modulo elastico della muratura: 60000
,
=mediobE  kg/cm2 
• Resistenza a taglio della muratura: 
 
3=medioτ  kg/cm2 
 
Sulla base di questi valori sperimentali si possono ricavare, con 
riferimento a quanto spiegato in normativa, le caratteristiche meccaniche 
della muratura relative ai diversi livelli di conoscenza. 
 
Nel caso di LC2, la Tabella C8A.1.1 della Circolare Applicativa alle 
NTC indica che il valore di resistenza dei materiali deve essere ricavato 
dal valore medio dell’intervallo presente in Tabella C8A.2.1, mentre per 
il modulo elastico si può assumere il valore desunto dalle prove 
sperimentali. Per LC2 si ottiene quindi: 
 
• Resistenza a compressione della muratura: 
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32=mediof  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si ricava la resistenza a 

















• Modulo elastico della muratura: 60000
,
=mediobE  kg/cm2 




=mediobτ  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si determina la resistenza 















τ  kg/cm2 
 
Nel caso di LC3c, la Tabella C8A.1.1 della Circolare Applicativa alle 
NTC indica che se il valore sperimentale è superiore ai valori 
dell’intervallo di Tabella C8A.2.1, il valore di resistenza dei materiali 
può essere ottenuto dalla media di questo intervallo. Per il modulo 
elastico si può assumere il valore desunto dalle prove sperimentali. Per 
LC3c si ottiene quindi: 
 
• Resistenza a compressione della muratura: 
 
32=mediof  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si ricava la resistenza a 


















• Modulo elastico della muratura: 60000
,
=mediobE  kg/cm2 




=mediobτ  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si determina la resistenza 















τ  kg/cm2 
 
Nel caso di LC3b, la Tabella C8A.1.1 della Circolare Applicativa alle 
NTC indica che se il valore sperimentale è superiore ai valori 
dell’intervallo di Tabella C8A.2.1, il valore di resistenza dei materiali 
può essere ottenuto dal valore superiore di questo intervallo. Per il 
modulo elastico si può assumere il valore desunto dalle prove 
sperimentali. Per LC3b si ottiene quindi: 
 
• Resistenza a compressione della muratura: 
 
40=mediof  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si ricava la resistenza a 

















• Modulo elastico della muratura: 60000
,
=mediobE  kg/cm2 




=mediobτ  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si determina la resistenza 















τ  kg/cm2 
 
Nel caso di LC3a, sia per quanto riguarda la resistenza dei materiali, sia 
per quanto concerne il modulo elastico, si può assumere il valore desunto 
dalle prove sperimentali. Per LC3a si ottiene quindi: 
 
• Resistenza a compressione della muratura: 
 
50=mediof  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si ricava la resistenza a 

















• Modulo elastico della muratura: 60000
,
=mediobE  kg/cm2 




=mediobτ  kg/cm2 
 
Dividendo per gli opportuni coefficienti, si determina la resistenza 















τ  kg/cm2 
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I valori ottenuti sono riportati per semplicità in Tabella 11.2. 
 
Livello di conoscenza fbd [kg/cm2] τbd [kg/cm2] Eb,medio [kg/cm2] 
LC1 5,93 0,148 15000 
LC2 8,89 0,21 60000 
LC3c 10,67 0,25 60000 
LC3b 13,33 0,31 60000 





11.3 I risultati nel caso di LC2 
 
Una volta eseguiti i calcoli per il caso LC2, per ogni maschio murario è 
stato determinato il fattore moltiplicativo minimo βmin tra quelli 
corrispondenti ai tre differenti meccanismi di crisi studiati, con 
l’obiettivo di valutare l’ordine di collasso delle varie pareti. In Figura 
11.1 è riportato il valore del βmin per ciascuna membratura considerata.  
I rettangoli rossi comprendono elementi caratterizzati da un βmin simile 
ed in particolare: 
 
• “Gruppo 1” → 0< βmin < 0,5. 
• “Gruppo 2” → 0,5 ≤ βmin < 1. 
• “Gruppo 3” → 1 ≤ βmin < 2. 
• “Gruppo 4” → βmin ≥ 2. 
 
In questo caso, a differenza del LC1, solamente un maschio murario 
presenta un βmin negativo (ossia il valore di σ0 è minore a 0,85 fbd): ciò è 
dovuto al fatto che è stato utilizzato un valore maggiore per quanto 

















I valori di βmin risultano sensibilmente migliorati rispetto a quanto visto 
nel Paragrafo 10.5.4, quindi un approfondimento delle indagini e delle 
prove in situ che consenta di passare dal caso LC1 a quello LC2 è 
consigliabile. 
Una volta determinati i valori di βmin è possibile determinare le 
accelerazioni di collasso dei maschi murari (con riferimento ad un fattore 
di struttura pari a 1) e dai risultati ottenuti si può ricavare la curva di 
attivazione dei meccanismi di collasso, illustrata in Figura 11.2. Nella 





















































































































































































































































































































Figura 11.1 Coefficienti βmin dei maschi murari nel caso LC2. 
 





Accelerazione di snervamento (g) 
 
 
Figura 11.2 Curva di attivazione dei meccanismi di collasso (q = 1, LC2). 
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 βmedio acrisi 
GRUPPO 1 0,30 0,03 · g 
GRUPPO 2 0,74 0,07 · g 
GRUPPO 3 1,44 0,14 · g 
GRUPPO 4 2,65 0,26 · g 
 
Tabella 11.3 Sintesi delle accelerazioni di collasso (q = 1, LC2). 
 
Moltiplicando i valori appena determinati per un valore del fattore di 















Considerando che l’accelerazione massima che si può avere sulla 
struttura agli Stati Limite di salvaguardia della Vita (SLV) vale 0,657 · g, 









Affinché la verifica sia soddisfatta questo rapporto deve essere superiore 
all’unità. Nel caso in esame 6 pareti soddisfano questa verifica, ossia il 











































































































































































































































































































11.4 I risultati nel caso di LC3c 
 
In maniera analoga a quanto visto nel paragrafo precedente sono stati 
determinati i βmin, illustrati in Figura 11.5. In questo caso non si è 














Non si riscontra una sostanziale differenza dei risultati migliorando il 













































































































































































































































































































































































































































































































































































































Figura 11.5 Coefficienti βmin dei maschi murari nel caso LC3c. 
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conveniente, dal punto di vista economico, aumentare il numero di prove 
ed indagini in situ. 
Una volta determinati i valori di βmin è possibile determinare le 
accelerazioni di collasso dei maschi murari (con riferimento ad un fattore 
di struttura pari a 1) e dai risultati ottenuti si può ricavare la curva di 
attivazione dei meccanismi di collasso, illustrata in Figura 11.6. Nella 

















 βmedio acrisi 
GRUPPO 1 0,30 0,03 · g 
GRUPPO 2 0,74 0,07 · g 
GRUPPO 3 1,44 0,14 · g 
GRUPPO 4 2,65 0,26 · g 
 
Tabella 11.4 Sintesi delle accelerazioni di collasso (q = 1, LC3c). 
 
Moltiplicando i valori appena determinati per un valore del fattore di 
struttura pari a 2,25, si ottiene, per ogni parete, la vera accelerazione di 
collasso. 





Accelerazione di snervamento (g) 
 
 














Considerando che l’accelerazione massima che si può avere sulla 
struttura agli Stati Limite di salvaguardia della Vita (SLV) vale 0,657 · g, 














Nel caso in esame 15 pareti soddisfano questa verifica, ossia l’8% dei 







































































































































































































































































































































































































































































































































































































Figura 11.8 Fattore di Sicurezza (FS) agli SLV nel caso LC3c. 
 
 284
11.5 I risultati nel caso di LC3b 
 
In maniera analoga a quanto visto nel paragrafo precedente sono stati 
determinati i βmin, illustrati in Figura 11.9. Anche in questo caso non si è 














Non si riscontra una sostanziale differenza dei risultati migliorando il 
livello di conoscenza da LC3c a LC3b, pertanto potrebbe non essere 
conveniente, dal punto di vista economico, aumentare il numero di prove 
in situ. 
Una volta determinati i valori di βmin è possibile determinare le 
accelerazioni di collasso dei maschi murari (con riferimento ad un fattore 
di struttura pari a 1) e dai risultati ottenuti si può ricavare la curva di 
attivazione dei meccanismi di collasso, illustrata in Figura 11.10. Nella 






































































































































































































































































































































 βmedio acrisi 
GRUPPO 1 0,27 0,03 · g 
GRUPPO 2 0,75 0,08 · g 
GRUPPO 3 1,48 0,15 · g 
GRUPPO 4 2,93 0,29 · g 
 
Tabella 11.5 Sintesi delle accelerazioni di collasso (q = 1, LC3b). 
 
Moltiplicando i valori appena determinati per un valore del fattore di 


















Accelerazione di snervamento (g) 
 
 



































































































































































































































































































Figura 11.11 Accelerazioni di collasso dei maschi murari (q = 2,25, LC3b). 
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Considerando che l’accelerazione massima che si può avere sulla 
struttura agli Stati Limite di salvaguardia della Vita (SLV) vale 0,657 · g, 














Nel caso in esame 21 pareti soddisfano questa verifica, ossia il 12% dei 
maschi murari considerati, come si può vedere dalla Figura 11.12. 
 
11.6 I risultati nel caso di LC3a 
 
In maniera analoga a quanto visto nel paragrafo precedente sono stati 
determinati i βmin, illustrati in Figura 11.13. Anche in questo caso non si 
è ottenuto nessun valore negativo. 
I rettangoli rossi comprendono elementi caratterizzati da un βmin simile 
ed in particolare: 
 
• “Gruppo 1” → 0< βmin < 0,5. 
• “Gruppo 2” → 0,5 ≤ βmin < 1. 
• “Gruppo 3” → 1 ≤ βmin < 2. 
• “Gruppo 4” → 2 ≤ βmin < 4. 



















































































































































































































































































































I valori di βmin risultano sensibilmente migliorati rispetto ai casi 
precedenti, quindi un aumento del numero di prove in situ che consenta 
di passare dal caso LC3b a quello LC3a è consigliabile. 
Una volta determinati i valori di βmin è possibile determinare le 
accelerazioni di collasso dei maschi murari (con riferimento ad un fattore 
di struttura pari a 1) e dai risultati ottenuti si può ricavare la curva di 
attivazione dei meccanismi di collasso, illustrata in Figura 11.14. Nella 



































































































































































































































































































































Figura 11.13 Coefficienti βmin dei maschi murari nel caso LC3a. 
 






Accelerazione di snervamento (g) 
 
 
Figura 11.14 Curva di attivazione dei meccanismi di collasso (q = 1, LC3a). 
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 βmedio acrisi 
GRUPPO 1 0,26 0,03 · g 
GRUPPO 2 0,73 0,07 · g 
GRUPPO 3 1,44 0,14 · g 
GRUPPO 4 2,93 0,29 · g 
GRUPPO 5 5,52 0,55 · g 
 
Tabella 11.6 Sintesi delle accelerazioni di collasso (q = 1, LC3a). 
 
Moltiplicando i valori appena determinati per un valore del fattore di 















Considerando che l’accelerazione massima che si può avere sulla 
struttura agli Stati Limite di salvaguardia della Vita (SLV) vale 0,657 · g, 
si può calcolare il Fattore di Sicurezza (FS). 
Nel caso in esame 60 pareti soddisfano questa verifica, ossia il 33% dei 























































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































Riportati i risultati delle verifiche nei Capitoli precedenti, possono essere 
fatte alcune considerazioni su di essi. 
 
Per quanto riguarda l’analisi dinamica, si può osservare come i primi tre 
modi di vibrare attivino più del 75% della massa partecipante, in 
direzione x, in direzione y e nella rotazione attorno all’asse z. Nello 
specifico il primo modo di vibrare è caratterizzato principalmente da uno 
spostamento in direzione x, lungo il lato più corto del fabbricato; ciò è 
testimoniato da una percentuale di massa partecipante pari a circa il 41% 
in quella direzione. Il secondo modo di vibrare presenta sia uno 
spostamento lungo y (55% di massa partecipante in quella direzione) che 
una rotazione attorno a z (44% di massa attivata). Infine nel terzo modo 
di vibrare prevale un movimento torcente del fabbricato. I rimanenti 
modi di vibrare sono via via meno importanti e coinvolgono percentuali 
quasi trascurabili di massa partecipante. 
 
Dai risultati delle verifiche statiche si può osservare come l’immobile 
non presenti particolari criticità nei confronti dei carichi verticali. Infatti, 
nonostante le verifiche in questione siano state condotte considerando il 
livello di conoscenza minimo (LC1) e quindi utilizzando delle resistenze 
di progetto molto basse, gran parte dei setti hanno soddisfatto la verifica.  
Agli Stati Limite di Esercizio (SLE) solamente 13 maschi murari (7%) 
risultano andare in crisi per le sollecitazioni verticali. Questo fatto non è 
preoccupante in quanto dall’analisi visiva effettuata sull’edificio non è 
stata rilevata nessuna criticità sulle pareti del fabbricato e ciò indica che 
con grande probabilità l’effettiva resistenza a compressione della 
muratura sia molto maggiore rispetto a quella utilizzata nei calcoli. 
Agli Stati Limite Ultimi (SLU) 85 maschi murari (53%) risultano andare 
in crisi per le sollecitazioni verticali. Anche questo fatto non è 
preoccupante in quanto, oltre alle motivazioni spiegate in precedenza, 
bisogna far presente che in questo tipo di verifica si utilizzano dei fattori 
amplificativi molto importanti per le azioni e perciò molto spesso gli 
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edifici esistenti non riescono a soddisfare tale verifica. Si evidenzia 
inoltre come non vi siano zone in cui si concentrano prevalentemente le 
criticità: i maschi murari che vanno in crisi sono localizzati in diverse 
posizioni dell’immobile. 
La situazione si presenta diversamente nelle colonne del porticato 
principale, dove si sono ottenuti dei coefficienti di sicurezza abbastanza 
al di sotto dell’unità. Ciò può essere dovuto, oltre all’aver considerato 
bassi valori della resistenza a compressione della muratura, ad aver 
sovrastimato il peso delle volte sopra le colonne. Dai diversi 
sopralluoghi effettuati nell’edificio non sono comunque emerse 
problematicità in questi elementi verticali. Nel caso si volessero 
rinforzare le colonne, lo si potrebbe fare per via diretta, mediante 
aumento delle caratteristiche meccaniche, o indiretta, mediante 
contenimento della deformazione trasversale oppure mediante riduzione 
del carico applicato. 
 
Per ciò che concerne le verifiche sismiche bisogna innanzitutto 
constatare come i risultati dell’analisi statica lineare siano in sostanziale 
accordo con i risultati dell’analisi dinamica modale con spettro di 
risposta eseguita sul modello globale. Infatti, come visto nel Paragrafo 
10.6, osservando gli istogrammi delle βτ si riscontrano degli andamenti 
simili e valori paragonabili. L’analisi statica lineare, pur essendo 
un’analisi semplificata e pertanto meno accurata, mette già in luce come 
le accelerazioni di collasso dei muri si attestino su valori molto bassi. 
Grazie a questo approccio generale si riesce quindi già a capire come, 
seguendo le prescrizioni della normativa, l’area totale delle sezioni dei 
setti dell’edificio risulti insoddisfacente per sopportare il taglio alla base 
dell’immobile. 
Fanno parte delle verifiche sismiche anche i meccanismi di collasso 
locali che si differenziano dalle altre analisi in quanto basati su ipotesi 
diverse, riportate nel Paragrafo 9.3. È proprio questo fatto che però rende 
difficilmente paragonabile questo tipo di analisi con le altre in quanto, 
come nel caso in esame, non si trovano correlazioni o punti di contatto 
nei risultati delle verifiche. 
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Per le pareti della Ca’ Grande dei Malvezzi sono stati studiati tre 
meccanismi locali di collasso: il ribaltamento semplice, il ribaltamento 
composto e la flessione. I primi due sono stati analizzati quando nelle 
pareti erano assenti catene o cordoli ai piani oppure se vi erano 
orizzontamenti che potevano essere supposti mal collegati; il terzo 
meccanismo è stato invece studiato negli elementi in cui erano presenti 
dei trattenimenti efficaci in testa alla parete. 
Dai risultati delle verifiche si può osservare come i coefficienti di 
sicurezza più bassi si riscontrino nel caso del ribaltamento semplice di 
facciata. Va però considerato che questo tipo di meccanismo 
difficilmente si verifica in quanto significherebbe una totale assenza di 
collegamento con le pareti ortogonali, ipotesi poco realistica. Il fattore di 
sicurezza assume in media valori attorno allo 0,3, molto distanti 
dall’unità. 
Per le stesse pareti in cui è stato studiato il ribaltamento semplice si è 
analizzato anche il ribaltamento composto, i cui risultati sono di maggior 
interesse. Secondo questo meccanismo, metà delle pareti studiate 
risultano verificate, mentre le rimanenti hanno un fattore di sicurezza 
comunque maggiore a 0,65. Spesso infatti, nelle analisi su costruzioni 
esistenti, le verifiche possono ritenersi positive anche se non si rispetta il 
valore previsto da normativa, rimanendo leggermente al di sotto. Si 
assume quindi 0,65 come valore convenzionale del fattore di sicurezza. 
Ciò avviene perché la normativa attuale è molto stringente e, soprattutto 
per le costruzioni antiche, difficilmente si riescono a rispettare le 
prescrizioni imposte e ci si accontenta quindi di limiti un po’ meno 
restrittivi.  Per le pareti in cui è stato studiato il ribaltamento di facciata 
andranno comunque effettuate prove ed indagini in situ per verificare la 
reale connessione con le murature ortogonali e l’eventuale presenza di 
cordoli o catene ai piani che contribuiscano all’azione stabilizzante sulla 
facciata. Qualora, dopo indagini più approfondite, la verifica a 
ribaltamento composto non risultasse ancora soddisfatta, si potrà 
prendere in considerazione l’eventualità di mettere in pratica alcuni 
interventi o di miglioramento o di adeguamento sismico. 
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Per le pareti che presentavano invece un vincolo efficace in testa alla 
parete è stata analizzata la flessione verticale. Gli elementi della prima 
elevazione sono risultati tutti verificati, con fattori di sicurezza 
abbondantemente al di sopra dell’unità. Nelle pareti della seconda 
elevazione si sono riscontrate maggiori problematicità ed infatti in alcuni 
casi la verifica non è risultata soddisfatta. Il valore minimo riscontrato 
per il fattore di sicurezza è risultato pari a 0,77 e quindi comunque 
superiore al valore convenzionale di 0,65 introdotto in precedenza. 
La presenza di tiranti nella sommità della facciata principale e di catene 
ai piani più bassi è testimonianza del fatto che recentemente si è 
intervenuto sull’immobile e quindi sono già state prese diverse 
precauzioni contro i meccanismi di facciata del fabbricato, che infatti 
non mostra segnali preoccupanti come lesioni o spanciamenti. Si può 
dunque affermare che, oltre alle valutazioni di carattere numerico, anche 
l’analisi visiva del fabbricato conferma un buono stato della struttura, 
che non necessita di interventi urgenti. 
Le ultime verifiche effettuate sono quelle dinamiche con spettro di 
risposta eseguite sul modello globale. Da questa analisi si è potuta 
determinare l’accelerazione di collasso dei diversi setti. Va però subito 
fatto presente che gli istogrammi ottenuti non determinano l’ordine con 
cui le diverse pareti vanno a collasso in caso di evento sismico. Infatti, 
con questo tipo di analisi, non si hanno informazioni sul reale 
comportamento delle pareti una volta che i primi maschi murari vanno in 
crisi. La crisi di un maschio murario potrebbe provocare una reazione a 
catena in tutto l’edificio e portare al crollo la struttura oppure potrebbe 
non avere alcuna influenza sul resto del fabbricato. L’analisi rivela 
invece qual è l’accelerazione che manda in crisi un elemento, se tutti i 
rimanenti sono ancora intatti. Con questo modo di procedere, ordinando i 
maschi murari in ordine crescente, in relazione all’accelerazione di 
collasso (o analogamente del βmin), si possono fare considerazioni su 
quali maschi murari si debba intervenire per giungere ad un determinato 
livello di sicurezza e se l’intervento risulti o meno vantaggioso. 
La prima analisi è stata eseguita considerando il livello di conoscenza 
LC1, ossia il peggiore possibile, ed utilizzando le caratteristiche dei 
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materiali previste da normativa. Dall’analisi della curva dei βmin si sono 
riscontrati alcuni fatti importanti. Innanzitutto sono stati determinati 
diversi valori negativi dei β. Ciò significa che in alcuni setti, a causa del 
momento flettente nel piano, avviene la crisi per schiacciamento della 
muratura indipendentemente dagli effetti dell’azione sismica. Questo 
fatto, dovuto all’aver utilizzato un valore di resistenza a compressione di 
calcolo molto basso, testimonia come il livello di conoscenza LC1 sia 
fortemente penalizzante. Dai sopralluoghi effettuati nessun maschio è 
risultato in crisi per schiacciamento o ha mostrato lesioni che potessero 
far pensare a questo tipo di eventualità, pertanto si può certamente 
affermare che la resistenza a compressione di calcolo della muratura sia 
nella realtà più elevata. 
Oltre alla resistenza a compressione anche quella a taglio della muratura 
è stata assunta molto scarsa nel caso di LC1: ciò ha portato ad avere dei 
βmin e delle accelerazioni di collasso estremamente bassi, difficilmente 
rappresentanti il caso reale. Si è quindi deciso di procedere ipotizzando 
dei valori più attendibili per le resistenze di progetto, supponendo di 
migliorare passo dopo passo il livello di conoscenza dell’edificio. 
Mettendo a confronto gli andamenti dei βmin, si ottiene quanto mostrato 
































Figura 12.1 Curva dei βmin per i diversi livelli di conoscenza. 
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Si può osservare come i miglioramenti più marcati si hanno passando da 
LC1 a LC2 e da LC3b a LC3a. Se pertanto si dovesse decidere se 
approfondire o meno le indagini sul fabbricato, si può affermare che il 
passaggio a LC2 è senza dubbio conveniente in quanto con un numero 
non troppo elevato di indagini e prove in situ (e quindi non troppo 
dispendioso dal punto di vista economico) si possono ottenere risultati 
più attendibili. La soluzione migliore sarebbe quella di effettuare 
numerose indagini in situ per determinare la resistenza reale della 
muratura, passando così al livello di conoscenza più alto (LC3). Nella 
maggior parte dei casi tale strada è però difficilmente percorribile a 
causa del forte sforzo economico che comporta. 
Nella tabella seguente sono riportate, per ogni livello di conoscenza, le 




  Crisi a taglio  Crisi per momento flettente nel piano 
 Crisi per momento 
flettente fuori dal piano 
LC1 45% 39% 16% 
LC2 64% 14% 23% 
LC3c 66% 9% 24% 
LC3b 68% 7% 25% 
LC3a 39% 18% 43% 
 
Tabella 12.1 Tipi di crisi che si manifestano nei diversi livelli di conoscenza. 
 
Si può osservare come nel passaggio da LC1 a LC2 e nei passaggi 
successivi fino a LC3b l’incremento della resistenza a compressione 
abbia maggiore influenza rispetto a quello della resistenza a taglio, infatti 
si ha un aumento dei maschi murari che vanno in crisi per taglio (fino a 
raggiungere il 68% del totale). Nell’ultimo step, ossia nel passaggio da 
LC3b a LC3a l’incremento delle τ di calcolo è tale da ridurre 
notevolmente la crisi per taglio dei maschi murari e si può notare come il 
43% della pareti vadano in crisi per momento flettente fuori dal piano. 
Un’ultima valutazione può essere effettuata considerando i risultati 
ottenuti nel caso di livello di conoscenza più approfondito (LC3), in cui 
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Nella Figura 12.2 si può osservare come, intervenendo su 65 maschi 
murari si riesca ad arrivare ad un fattore di sicurezza di 0,5, mentre se si 
vuole rispettare in pieno lo Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV) 
bisogna operare su 122 elementi (Figura 12.3). Nel primo caso si può 
quindi affermare che, effettuando gli opportuni interventi di 
miglioramento sui maschi murari individuati, nessuna parete andrà a 











































































































































































































































































































































































































































































































































































































Figura 12.3 Pareti su cui intervenire per raggiungere un FS > 1 (LC3a). 
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preferire alla seconda in quanto si riesce a coniugare un buon livello di 
sicurezza con un impegno economico non troppo elevato. Nelle 
costruzioni esistenti infatti, per questioni legate ai costi, si agisce spesso 
con interventi di miglioramento anziché con quelli di adeguamento. 
L’analisi dinamica con spettro di risposta sul modello globale ha quindi 
messo in mostra come la struttura presenti delle piccole criticità in 
relazione alle azioni orizzontali. In generale si può comunque affermare 
che la Ca’ Grande dei Malvezzi non presenta delle problematicità tali da 
necessitare di interventi urgenti, ciò è anche confermato da un quadro 
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